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Prólogo 


El presente texto ha sido preparado con la finalidad de proporcionar al estudiante 
de la materia de OBRAS HIDRÁULICAS E HIDRÁULICA URBANA de la MAESTRÍA EN 
INGENIERÍA CIVIL VÍAS E HIDRÁULICA, con material de estudio y conocimientos 
que luego serán desarrollados en las clases presenciales. Esta es una primera 
versión que se irá mejorando para las próximas versiones de la maestría con nuevo 
material y en base a las expectativas de los estudiantes. 


El alcance de la materia inicialmente propuesto abarcaba también los temas de 
hidrología urbana y contaminación del agua pluvial. Sin embargo, estos temas son 
muy amplios y ameritan ser tratados como materias separadas. La materia de 
hidrología superficial, que es muy importante en el contexto de las obras 
hidráulicas, ya está contemplada en el programa de la maestría. El tema de 
contaminación de agua pluvial y su tratamiento es una materia cuya inclusión 
podría ser considerada en el futuro. Se trata de una materia que aún no ha sido 
explorada en nuestro país. Así, el alcance de la materia se ha enfocado, como su 
nombre lo dice en obras hidráulicas e hidráulica urbana. 


Los capítulos de estructuras de drenaje y manejo de la cantidad de agua, que 
forman la base de la materia, son una traducción de los capítulos 6 y 7 del libro 
“Hidrología urbana, hidráulica y calidad del agua pluvial” de A.O. Akan y R.J. 
Houghtalen, de la editorial John Willey € Sons. 


El Capítulo 6, canalizaciones y embovedados ha sido desarrollado por mi persona 
para complementar el material de estudio con un tema de mucho interés y utilidad 
en nuestro medio. 


Ing. Arpad Gonzales (MSc.) 
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1 Introducción 


1.1 Urbanización y drenaje urbano 


La urbanización es el proceso por el cual un área natural es transformada para 
permitir actividades humanas habitacionales, laborales y recreativas, entre otras. El 
proceso de urbanización interfiere con los procesos naturales de drenaje en muchas 
formas (Akan €: Houghtalen, 2003. La infiltración se reduce debido a la construcción 
de superficies impermeables incrementando el escurrimiento superficial. La tala de 
arboles, nivelado de superficies y compactado del suelo también contribuye al 
aumento del caudal de escurrimiento superficial. Los tiempos de concentración que 
antes eran largos ahora están acortados por la presencia de diferentes elementos 
de drenaje que favorecen a la rápida evacuación del agua. Este incremento 
generalizado del caudal trae como consecuencia problemas de erosión e inundación 
para los asentamientos y actividades humanas que se encuentran aguas abajo. 


La cantidad de agua no es el único problema. La calidad del agua también se ve 
afectada ya que la misma recoge a su paso una serie de contaminantes que se 
depositan en las vías públicas. Entre estos contaminantes podemos citar aceites y 
grasas provenientes de vehículos, fertilizantes y pesticidas utilizados en jardines y 
parques, deposiciones fecales de mascotas y basura de todo tipo, entre otros 


1.2 Hidrología, hidráulica y calidad del agua de drenaje urbana 


La comprensión de la hidrología, hidráulica y calidad del agua pluvial urbanos son 
esenciales para dar solución a los problemas mencionados anteriormente. En las 
últimas tres décadas se han realizado muchas innovaciones para mitigar los efectos 
negativos del proceso de urbanización en la cantidad y calidad del agua. Estas 
prácticas se conocen como gestión del agua pluvial. El campo de la hidrología, 
hidráulica y calidad de agua pluvial urbanos no es una ciencia exacta. Los principios 
de la hidráulica son bien conocidos. Los principios de la hidrología son menos 
avanzados y todavía algunas veces se utilizan fórmulas empíricas. Por otra parte, la 
ciencia de la calidad del agua pluvial está en su infancia y se basa 
fundamentalmente en formulaciones empíricas. A pesar de ello, ha habido grandes 
avances en estas dos últimas materias y modelos físicos y matemáticos están 
sustituyendo los métodos empíricos. 


En este texto nos concentramos en las estructuras hidráulicas urbanas las cuales 
permiten por una parte conducir el agua en forma segura hasta su punto de 
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disposición final, y por otra parte, manejar la cantidad de agua para evitar 
problemas aguas abajo. 


El tema de hidrología urbana no se ha considerado en el presente documento ya 
que el mismo será analizado en la materia de hidrología superficial, en el contexto 
de la maestría. De todas maneras, para las personas que quieran abordar el tema, 
se recomienda consultar la siguiente bibliografía: 


Chow, V.T., Maidment, D.R. y Mays, L.W., (1994). “Hidrología Aplicada”. McGraw- 
Hill Interamericana S.A. 


United States Department of Agriculture (USDA), Natural Resources Conservation 
Service (NRCS), (1986). "Urban hydrology for small watersheds”. Technical 
Release 55. 


Brown, S.A., Stein, S.M y Warner., J.C. (1996). “Urban drainage design manual”. 
Hydraulic Engineering Circular No. 22, Second Edition. Federal Highway 
Administration. 


De la misma manera, para el tema de calidad de agua pluvial se recomienda 
consultar los siguientes textos: 


Akan, A.O. y Houghtalen, R.J. (2003). "Urban hydrology, hydraulics and stormwater 
quality”. John Willey and Sons. 


1.3 Sistemas hidráulicos y sus componentes 


Los sistemas hidráulicos urbanos comprenden una serie de elementos que van 
desde los drenajes de las viviendas hasta los drenajes principales de las ciudades. 
Entre los elementos característicos de los sistemas hidráulicos urbanos se 
encuentran las cunetas, bocas de tormenta, canales de drenaje, alcantarillado 
pluvial, canalizaciones (y embovedados y otros), estanques y otras obras de control 
de caudales. 
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Parte 1 - Estructuras de drenaje urbano 


Los sistemas de drenaje de aguas pluviales representan una parte importante de la 
infraestructura urbana. Estos sistemas comprenden una serie de estructuras que 
requieren de un adecuado diseño, instalación y mantenimiento. Las estructuras de 
drenaje urbano incluyen cunetas de las calles, sumideros, alcantarillado pluvial, 
cámaras de inspección, uniones, alcantarillas y canales de drenaje pluvial. 


2 Drenaje de vías urbanas 


El agua pluvial que escurre por el pavimento puede interrumpir el tráfico. Las 
precipitaciones pueden producir accidentes debido al incremento de la distancia de 
frenado, hidro deslizamiento, y reducción de la visibilidad por salpicaduras (Johnson 
8 Chang, 1984). Por lo tanto, la evacuación efectiva del agua de tormenta de las 
calles es una parte importante del plan de gestión de drenaje pluvial. 


En este capítulo se cubre los conceptos más importantes e información básica 
referida al diseño de bordillos, cunetas y sumideros, y un resumen de los criterios 
de diseño de la FHA, la Administración Federal de Carreteras de los Estados Unidos 
(Johnson € Chang, 1984; Brown et al., 1996) 


2.1 Consideraciones generales de diseño 


El objetivo del diseño de sistemas de drenaje de vías urbanas es el de mantener el 
esparcimiento del agua por debajo de un máximo admisible para un determinado 
periodo de retorno. Grandes periodos de retorno son utilizados para vías con altos 
volúmenes de tráfico y pequeños periodos de retorno para vías poco transitadas. 
En la Tabla 2.1, la cual ha sido adaptada de la FHA (Brown et al., 1996), presenta 
periodos de retorno recomendados y esparcimientos admisibles para diferentes 
tipos de vías. 


La geometría de las vías juega un rol importante en el drenaje. Pendientes 
longitudinales mayores a 0.5% son recomendables para vías con aceras, no 
debiendo ser menores a 0.3%. Pendientes transversales de 2% son recomendables 
para la mayoría de los casos ya que esta pendiente permite un adecuado drenaje 
sin afectar el confort del conductor y la seguridad. Es posible incrementar la 
pendiente transversal para vías con varios carriles, pero no debe ser mayor a 4%. 
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Tabla 2.1 Recomendaciones de periodo de retorno esparcimiento de diseño 
Esparcimiento de 


Clasificación de la vía Periodo de retorno a 
diseño 
Alto volumen, con medianera o unidireccional 
< 70 km/hr 10 años Berma + 1m 
> 70 km/hr 10 años Berma 
Intersección 50 años Berma +1m 
Colectores 
< 70 km/hr 10 años Y ancho de carril 
> 70 km/hr 10 años Berma 
Intersección 10 años Y ancho de carril 
Vías locales (calles) 
Bajo TPDA* 5 años Y. ancho de carril 
Alto TPDA 10 años Y. ancho de carril 
Intersección 10 años Y, ancho de carril 


Nota: TPDA, tráfico promedio diario anual 
Fuente: Brown et al. (1996) 


2.2 Flujo en cunetas 


El cálculo de la hidráulica de cunetas permite determinar el tirante y el 
esparcimiento del flujo sobre la berma, el carril de parqueo o la vía de circulación 
para el caudal de diseño. El caudal de diseño generalmente se calcula utilizando el 
método racional. Estrictamente hablando, el flujo en una cuneta no es estacionario 
ni uniforme, sin embargo en la práctica, se calcula en estas condiciones 
considerando el caudal pico de diseño. Generalmente este método da resultados del 
lado de la seguridad. 


2.2.1 Cunetas triangulares 


La fórmula de Manning es ligeramente modificada para el cálculo del flujo en 
cunetas para considerar los efectos de radios hidráulicos muy pequeños. Para una 
cuneta triangular como la que se muestra en la Figura 2.1, la fórmula modificada de 
Manning es: 


8/305/3 q 1/2 
SS 


2 2.64n ee 
Donde: 
Q = caudal 
T = esparcimiento o ancho de flujo 
n = coeficiente de rugosidad de Manning, 
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0) 
x 
Il 


pendiente transversal y 


Si 


pendiente longitudinal. 
Naturalmente, el tirante de agua será: 
y=S,T (2.2) 


Escribiendo 7.1 en función del tirante y: 


8/3 01/2 
S 
=Y (2.3) 
2.645, 
El área de flujo será: 
ds 8 (2.4) 
+ AN 
e 00 ; 
y Sx y dl a 
LN 1 áaLASw 
1 
Sección Sección Sección V 
triangular compuesta 


Figura 2.1. Algunas secciones de cuneta 


2.2.2 Cunetas de sección compuesta 


Para una cuneta de sección compuesta como la que se muestra en la Figura 2.1 


O0=0y +0s (2.5) 
Donde: 
Qw = caudal en la sección deprimida 
Qs = caudal en la sección no deprimida 
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Se puede demostrar que 


o- És (2.6) 
0 
Donde: 
E, = . 07 
? Em SS : 
8/3 
1+ SAS 1 
(T/W-1) 

y 


Ne =Sy +, (2.8) 


Todas las variables geométricas se muestran en la Figura 2.1.Soluciones gráficas a 
las ecuaciones 7.5 y 7.6 se pueden encontrar en la bibliografía especializada (e.g. 
Akan, 2000). Nótese también en la geometría que: 


y=a+ IS, (2.9) 


LS,T*+LaW (2.10) 
Donde y es el tirante y A es el área de flujo. 
2.2.3 Cunetas en área sin aceras 


En áreas sin aceras es común utilizar cunetas de sección V (Figura 2.1) o circular 
para la conducción del escurrimiento superficial de vías urbanas. El flujo en una 
sección V puede ser calculada utilizando la Ecuación 2.1 considerando: 


a Paba (2.11) 
Sy +8 ga 
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El flujo en una sección circular se puede calcular utilizando (Brown et al., 1996) 
0.488 
Y =1.:17 £ (2.12) 
D E 


Donde: 
y = tirante (m) 
D = diámetro (m) 
SL = pendiente longitudinal 


El ancho de flujo se puede calcular en la sección circular se puede calcular con 


1/2 
DD 
1322») (2.13) 


2.3 Sumideros para drenaje pluvial 


Los sumideros son obras que permiten atrapar el agua de lluvia que escurre por las 
vías públicas y enviarlas a un sistema de conducción subterráneo. Las cuatro 
categorías más importantes de sumideros son las rejillas, aberturas en la acera o 
bordillo, sumideros combinados y ranuras (Ver Figura 2.2). Estos sumideros se 
pueden construir con o sin depresión en la cuneta. 


Rejilla 


Abertura en el 
bordillo 


Figura 2.2. Tipos de sumidero (Fuente: Johnson and Chang, 1984) 
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La eficiencia de un sumidero se define como: 


O, 


donde: 


m 
1 


eficiencia 


caudal total en la cuneta, y 


O 
1 


Q; = caudal interceptado por el sumidero 


El caudal que no es interceptado por el sumidero se denomina sobre-acarreo o 
bypass. Por definición: 


0, =0-0, (2.15) 
Donde Q), es el caudal de sobre-acarreo. 
2.3.1 Sumideros de rejilla 


Los sumideros de rejilla son efectivos cuando no existe material de arrastre que 
pueda taponearlos. La eficiencia de un sumidero de rejilla depende de sus 
características y del caudal en la cuneta. Para determinar la eficiencia de un 
sumidero de rejilla el caudal en la cuneta se analiza considerando que tienen dos 
partes: una descarga frontal y una descarga lateral. La descarga frontal es la 
fracción del flujo total en la cuneta que se encuentra dentro del ancho del sumidero 
y se puede expresar como: 


Oy = a (2.16) 
T 
donde: 
Qw = descarga frontal 
W = ancho de la cuneta deprimida o del sumidero, y 
T = esparcimiento total del agua en la cuneta 
También, 
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O, =0-0y (2.17) 


Donde Qs es la descarga lateral que corresponde al flujo fuera del ancho del 
sumidero (T-W). 


La razón Rf entre el flujo frontal interceptado y el flujo frontal total se puede 
expresar como: 


R, = 2% =1-KIgV -V,) para V>Vo (2.18a) 
O 
R,=1.0 para V </, (2.18b) 


donde: 


Ks = 0.295 s/m o 0.09 s/pie 


Qu; = flujo frontal interceptado 
V = velocidad del flujo en la cuneta, y 
Vo = velocidad de sobre-acarreo 


La velocidad de sobre-acarreo es la menor velocidad a la que parte del agua fluye 
por encima del sumidero sin ser interceptada. Esta velocidad depende del tipo y 
longitud del sumidero. En la Figura 2.3 se muestran las velocidades de sobre- 
acarreo para varios tipos estándar de rejilla estudiados por la FHA. 


La tasa de descarga lateral interceptada RS se expresa como: 


R, = Ls - , (2.19) 
O. 1+(K VS ,12)) 


donde: 
Qs; = descarga lateral interceptada 


Ks = 0.0828m"”/s*% o 0.15 pie" */s!-8 


L = Longitud de la rejilla 
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RETICULINE GRATE 
L= 3 FT 


Y= 8 FT/S 
1 :  Rg= 0,81 


(FT/S) 
1 


SPLASH-OVER VELOCITY Vo 
u 


4 O 01 02 03 04 05 06 07 08 09 10 


LENGTH OF GRATE 1 (FM Ri 


Figura 2.3. Velocidad de sobre-acarreo (Fuente Johnson 8: Chang, 1984) 


La eficiencia £ de un sumidero de rejilla se calcula usando: 


ER Ae (2.20) 


2.3.2 Aberturas en el bordillo 


Los sumideros de abertura en el bordillo tienen algunas ventajas con relación a los 
sumideros de rejilla. Son menos susceptibles de taponamiento y no interfieren con 
el tráfico. Sin embargo, el tirante al lado del bordillo debe ser suficientemente 
grande para un funcionamiento efectivo de este tipo de sumidero. 


La eficiencia de un sumidero de abertura lateral se calcula como 


1.8 
L 
Emili) bata ESE (2.218) 
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Es] para L 2 Lr (2.21b) 
donde: 
L = longitud de la abertura en el bordillo 
Ly = longitud requerida para capturar el 100% del caudal de la cuneta 
y 
1 0.6 
E; E ES (2.22) 
nS y 


Para sumideros de abertura laterales deprimida como el que se muestra en la 


0.6 
Ls AE (2.23) 
ns 


e 


Con 
SN AE (2.24) 
e % W 0 A 


donde a es la depresión de la cuneta (Figura 2.4). La tasa entre el flujo en la zona 
deprimida y el flujo total en la cuneta Ep se calcula como se discutió en 2.2.2 


Figura 2.4. Sumidero de abertura en el bordillo 


2.3.3 Sumidero de ranura 


Estos sumideros se pueden utilizar en secciones con o sin acera e interfieren muy 
poco con el tráfico. El material de arrastre puede acumularse en la tubería que se 
encuentra debajo de donde puede ser removido mediante un chorro de alta 
presión. 
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La capacidad de intercepción de estos sumideros es similar a la de sumideros de 
abertura lateral siempre y cuando el ancho de la ranura sea mayor a 4.5 cm. Las 
ecuaciones 7.20 a 7.23 pueden utilizarse para calcular la eficiencia de sumideros de 
ranura. 


2.3.4 Sumidero combinado 


Los sumideros combinados generalmente consisten en una rejilla y una abertura 
lateral. La capacidad de intercepción de estos sumideros es aproximadamente igual 
a la de un sumidero de rejilla si la abertura lateral y la rejilla se colocan a la misma 
altura y con el mismo largo. En este caso se desprecia la contribución de la 
abertura lateral en el cálculo de la eficiencia. A menudo, el sumidero combinado se 
diseña de manera que parte de la abertura lateral se encuentre aguas arriba de la 
rejilla. Esta parte de la abertura lateral capturará parte del caudal de la cuneta al 
igual que parte del material de arrastre y se considera en el cálculo de la eficiencia. 


2.3.5 Sumideros en intersecciones 


Sumideros en intersecciones son susceptibles de taponamiento por material de 
arrastre ya que todo el caudal que llega a la intersección debe ser atrapado por el 
sumidero. El cálculo de la eficiencia debe considerar el taponamiento, 
especialmente en el caso de sumideros de rejilla. Sumideros de abertura lateral son 
recomendables en intersecciones ya que éstos presentan menor tendencia a 
taponarse. 


La hidráulica de sumideros en intersecciones puede variar desde la de vertederos 
con pequeño tirante hasta orificios con grandes tirantes. Entre estas dos 
condiciones, el flujo se comportará en un estado de transición. 


La capacidad de un sumidero de rejilla, abertura lateral o ranura trabajando como 
vertedero está expresada por: 


O, =k,,L,.gd'* (2.25) 
donde: 
K, = coeficiente de descarga del vertedero, 
L, = Longitud del vertedero, 
g = aceleración de la gravedad, y 
d = tirante. 
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Tabla 2.2. Sumideros en intersecciones 


Tipo de Ecuación de 


Kw Ly vertedero Definiciones 
sumidero da 

válida hasta 
Rejilla 0.374 L+2W k. A L = longitud de la rejilla 

de W = ancho de la rejilla 

k,,L,, Ao =Área de as aberturas de la rejilla'?? 

Abertura 0.374 L d<h L = longitud de abertura lateral 
lateral h = altura de la abertura lateral 
Abertura 0.286 L+1.8W d<h-+a W = ancho de la zona en depresión 
lateral d =TS, 
deprimida? 
Ranura 0.309 L d <0.06m L = longitud de la ranura 


h = tirante al lado del bordillo 


(a) La longitud del vertedero se debe reducir cuando se espera material de arrastre 

(b) La relación entre el área libre y total para rejillas P-1-7/8-4 y para rejillas reticuladas es de 0.8, 
para rejillas P-1-7/8 de 0.9, y para rejillas P-1-1/8 de 0.6. Rejillas con barras inclinadas no son 
recomendables para intersecciones. 

(c) Si L > 3.6 m se utilizan las expresiones para abertura lateral sin depresión 

Fuente: Brown et al. (1996) 


Tipo de Ecuación de 


: Km Ag? orificio válida Definiciones 
sumidero 
para 

Rejilla 0.67 Area de k. A d = tirante de agua por encima de la 

E (b) d > 00 . 

libre o a rejilla 

k,L,, 

Abertura 0.67 hL d.>1.4h d = d;-(h/2) 
lateral j d; = tirante a la entrada de la abertura 
(horizontal lateral 
deprimida o a h = altura de la abertura lateral 
nivel 
Ranura 0.80 LW d >0.12m L = longitud de la ranura 


W = ancho de la ranura 
d = tirante de agua por encima de la 
ranura 


(a) El área de orificio se debe reducir cuando se espera material de arrastre 

(b) La relación entre el área libre y total para rejillas P-1-7/8-4 y para rejillas reticuladas es de 0.8, 
para rejillas P-1-7/8 de 0.9, y para rejillas P-1-1/8 de 0.6. Rejillas con barras inclinadas no son 
recomendables para intersecciones. 

Vc) Ver Figura 2.5 para otros tipos de garganta 

Fuente: Brown et al. (1996) 


Los valores y expresiones para Ky y Ly para diferentes tipos de sumideros se 
presentan en la Tabla 2.2. En esta tabla, las expresiones dadas para sumideros de 
abertura lateral sin depresión deben ser utilizadas para sumideros de abertura 
lateral con depresión si L>3.6 m. En la Figura 2.5 se definen los tirantes límite para 
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diferentes tipos de garganta en sumideros de abertura lateral trabajando como 
orificios. 


Garganta horizontal 


d= d-(h/2) 


Garganta inclinada 


d=d- (h/2)Sin 6 


Garganta vertical 


Figura 2.5. Varios sumideros de abertura lateral (fuente Jhonson € Chang, 1984) 


La capacidad de sumideros de rejilla, abertura lateral y ranura trabajando como 
orificios está dada por la expresión 


O, =k, A, 28d (2.26) 


donde: 


Koy = coeficiente de descarga del orificio 


Ay = área del orificio, y 
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d = profundidad característica definida en Figura 2.5 y Tabla 2.2. 


Valores de ko y Av también se encuentran tabulados en la Tabla 2.2 para diferentes 
tipos de sumideros. 


Sumideros combinados que consisten en abertura lateral y rejilla de fondo son 
utilizados a menudo en intersecciones. Si la abertura lateral y la rejilla tienen la 
misma longitud, la capacidad del sumidero combinado trabajando como vertedero 
es igual a la del sumidero de rejilla sólo. Si está trabajando como orificio, la 
capacidad del sumidero combinado es la suma de las capacidades individuales de la 
rejilla y la abertura lateral. Si la abertura lateral se extiende aguas arriba de la 
rejilla, la porción aguas arriba de la abertura se considera por separado. 


2.4 Localización de sumideros 


En general, los sumideros de drenaje de carreteras se diseñan para atrapar el agua 
de tormenta de la calzada únicamente. El escurrimiento de áreas aledañas a la 
carretera es captado por canales laterales antes de que lleguen a la calzada. En 
áreas urbanas en cambio, los sumideros generalmente interceptan el agua de la 
calzada y de las áreas aledañas también (Ver 3.2-3.5). 


Las características geométricas de la vía determinan a menudo la localización de los 
sumideros. En general, los sumideros se colocan en todos los puntos bajos del perfil 
de la cuneta, en interrupciones de la medianera, intersecciones, pasos peatonales 
(cebras) y en las gargantas de rampas de ingreso y salida. El espaciamiento de 
sumideros colocados entre los requeridos por controles geométricos se define de 
acuerdo al esparcimiento de diseño. En otras palabras, los sumideros serán 
espaciados de manera que el esparcimiento durante la tormenta de diseño no 
exceda el esparcimiento de diseño. 


El caudal de diseño se determina generalmente utilizando el método de la fórmula 
racional Como el lector recordará, el tiempo de concentración es clave en este 
método. Como las áreas de aporte de los sumideros son generalmente pequeñas, a 
menudo, cálculos detallados del tiempo de concentración resultan en valores 
menores a 5 min. Considerando que en general no se cuentan con información de 
precipitación para duraciones menores a 5 minutos (en Bolivia generalmente no se 
cuenta con datos para duraciones menores a 24 horas), los manuales de drenaje 
generalmente recomiendan tomar un tiempo de concentración de 5 min. Como 
resultado se obtienen sumideros iguales con espaciamiento constante. 
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El caudal de descarga de la cuneta utilizado en la definición del espaciamiento entre 
cunetas está compuesto por el caudal de sobre-acarreo del sumidero anterior más 
el escurrimiento que se genera en la calzada, entre los dos sumideros. Por 
simplicidad, se añade al caudal de sobre-acarreo el caudal pico obtenido para el 
área entre los sumideros utilizando el método racional. Esta es una aproximación ya 
que en realidad el proceso es gradualmente variado y los tiempos de los picos del 
caudal de sobre-acarreo y del caudal pico del área entre sumideros rara vez 
coinciden. El procedimiento se puede entender mejor a través de un ejemplo. 


Ejemplo. 


Se desea instalar sumideros de abertura lateral de 90 cm, en una vía de pendiente 
constante de 1% y 8 m de ancho. La cuneta es de tipo triangular con pendiente 
lateral Sx = 0.03. Considere un coeficiente de Manning de 0.016, una intensidad de 
diseño de 185 mm/hr = 51.4x10% m/s (periodo de retorno de 1 años, tiempo de 
concentración 5 min) y un coeficiente de escurrimiento de 0.90. Determine la 
separación de los sumideros considerando un esparcimiento admisible de 2 m. 


Para el primer sumidero, el área de drenaje será 4, =W,L,, donde W, es el ancho 


de la calzada y L¿ es la distancia desde la divisoria hasta el primer sumidero. Por 
tratarse del primer sumidero, no existe un caudal de sobre-acarreo, por lo tanto, 
utilizando la fórmula racional tenemos: 


O=CW,L,= (0.9151.4x1018)L, =0.00037L, 
Sustituyendo en la Ecuación 2.1 obtenemos que: 


(ae (0.03)* (0.01)? 
2.64(0.016) 


0.00037L, = =4.35x107? 


De donde L¿ = 117.67 m. Por lo tanto, el primer sumidero pude colocarse a 117.67 
m de la cresta. El esparcimiento de diseño corresponde a un caudal de 4.35x10" 
2 

m3/s. 


A continuación se calcula el sobre-acarreo de este sumidero. Utilizando las 
ecuaciones 7.20 y 7.21 se obtiene: 


0.6 
L, =(0.817/(4.35x107?)2 oo j] =5.39m 


(0.016)(0.03) 
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18 
el a E 
5.39 


Por lo tanto, el caudal interceptado Q, = 0.28x4.35x10'2=0.0122 m%3/s, y el caudal 
de sobre-acarreo Qb=0.0435-0.0122=0.0313 m3/s. Para los demás sumideros 
tendremos: 


O =0.0313+0.00037L, =4.35x10” 


Resolviendo para L¿ obtenemos L¿ = 33 m, es decir, que los siguientes sumideros 
deben tener una separación de 33 m. 
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3 Sistema de alcantarillado pluvial 


El agua de tormenta es introducida a través de los sumideros a un sistema de 
tuberías enterradas que la transportan hasta un punto donde es descargada a un 
río, quebrada, lago o el océano. Además de tuberías, el sistema de alcantarillado 
pluvial comprende varios elementos incluyendo sumideros, cámaras de inspección, 
cámaras de unión, estructuras de transición y divisores de flujo y sifones. 
Descripciones detalladas de estos elementos pueden encontrarse en la literatura 
(Brown et al. 1996). Acá se presenta un breve resumen. 


Las cámaras de inspección permiten acceder al sistema de alcantarillado para su 
inspección y mantenimiento, y sirven también como elementos de ventilación. Las 
cámaras de inspección también sirven como cámaras de unión del flujo proveniente 
de diferentes tuberías. La mayoría de las cámaras de inspección son hechas de 
concreto prefabricadas o vaciadas in situ. Configuraciones típicas de cámaras de 
inspección se muestran en la Figura 3.1. Las profundidades de las cámaras 
normalmente varían entre 1.5 y 4.0 m, y los diámetros, entre 1.20 y 1.50 m. Las 
cámaras de inspección deben colocarse donde dos o más tuberías convergen, en 
cambios de diámetro y en cambios de dirección. También deben colocarse cámaras 
de inspección hasta cada 100 m a lo largo de tramos rectos para fines de 
mantenimiento. Cámaras de inspección con caída se utilizan si la elevación de la 
tubería de entrada es considerablemente más grande que la de la tubería de salida. 
En la Figura 3.2 se muestran cámaras con caída tipo. 


Las cámaras de unión se utilizan cuando convergen dos o más tuberías. En estas 
cámaras se construyen canales que permiten para alinear los caudales 
concurrentes. 


Comúnmente se utilizan cámaras cuando la tubería cambia de diámetro, aunque 
algunas veces la transición también se hace sin cámara. En estos casos debe 
utilizarse un tramo de transición ya que cambios abruptos de diámetro causan una 
pérdida importante de energía. Estos tramos de transición permiten la gradual 
expansión o contracción de un tamaño a otro. 


Elementos rara vez utilizados son los divisores de flujo, donde el flujo entrante es 
dividido en dos o más alcantarillas aguas abajo. Para minimizar la pérdida de 
energía se utilizan deflectores de flujo. El mantenimiento de estos elementos es 
difícil y costoso debido a la sedimentación de material suspendido. Los sifones 
invertidos son utilizados para pasar el agua por debajo de un obstáculo como un río 
por ejemplo. Cuando a la salida del alcantarillado existe posibilidad de reflujo por 
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mareas o crecidas, se pueden utilizar compuertas de cierre automático a la salida 
de los sistemas de alcantarillado. 
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Figura 3.1. Cámaras de inspección tipo. Fuente ASCE (1970) 
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Figura 3.2. Cámaras de inspección con caída. Fuente ASCE (1970) 


3.1 Hidráulica de sistemas de alcantarillado pluvial 


El flujo en alcantarillados pluviales es generalmente no-estacionario y no-uniforme. 
Sin embargo, para fines prácticos se asumen que el flujo estacionario para el caudal 
pico. 


3.1.1 Ecuación de flujo 
Se utiliza la fórmula de Manning: 


1 
O= AROS (3.1) 


donde: 


3 
1 


Coeficiente de rugosidad de Manning 
A = área de flujo 


Radio hidráulico 


pa] 
1 


Sf = pendiente de la línea de energía o de fricción 
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Para tuberías de sección circular (ver Figura 3.3): 


_1 [D*(0-sino)P” a 
n 20.159(8D)* ? 


(3.2) 


donde: 


U 
1! 


Diámetro interior de la tubería, y 


Ángulo de la secante formada por el espejo de aguas en radianes 


Dd 
1 


El tirante y será: 


(3.3) 


Figura 3.3. Flujo libre en sección circular 


3.1.2 Pérdida de energía por fricción 


La pérdida de energía por fricción hs producida por la resistencia al flujo en un 
tramo de alcantarillado pluvial se calcula como: 


= LS (3.4) 


S 


Donde L es la longitud de la tubería y S; es la pendiente de fricción. Para un caudal 
determinado, la pendiente de fricción se puede determinar despejando S; de las 
ecuaciones 7.26 o 7.27. Para tuberías en flujo libre adoptamos S; =. Sp, la 
pendiente de la tubería, por simplicidad. También se debe recordar que: 


Hy¿=H)p+h, (3.5) 


donde: 


HU = energía piezométrica en el extremo aguas arriba de la tubería 


HD = energía piezométrica en el extremo aguas abajo de la tubería 
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En el alcantarillado pluvial, a parte de las pérdidas de energía por fricción, se 
presentan pérdidas en transiciones, curva, uniones y en otros elementos. Los 
métodos para calcular estas pérdidas son empíricos y pueden variar de una norma 
a otra. Los métodos que se resumen a continuación fueron publicados por la FHA 
(Brown et al., 1996) y se pueden utilizar en ausencia de disposiciones locales. 


3.1.3 Pérdidas en sumideros y cámaras de inspección 


La pérdida de energía experimentada por el flujo se determina de diferentes 
maneras dependiendo de que la solera de la tubería de ingreso esté sumergida o no 
por el agua en la cámara de inspección. Si la solera se encuentra por encima del 
nivel de agua en la cámara, entonces el flujo en la tubería no será afectado por el 
ingreso a la cámara y la tubería de salida se puede considerar como una alcantarilla 
(ver capítulo 4). Si la solera de la tubería de entrada se encuentra por debajo del 
nivel de agua en la cámara, la pérdida de energía h;m es: 


2 


ya = K¿CoC¿CoC,Cy % (3.6) 
donde: 
Ko = coeficiente de pérdida inicial, 
V, = velocidad en la tubería de salida, 
g = aceleración de la gravedad, y 
C = factores de corrección 


El coeficiente de pérdida inicial se puede calcular como: 


0.15 
Ea 0 fisio sin 0 (3.7) 
donde 
b = diámetro de la cámara 
Do = diámetro de la tubería de salida 


Dd 
1 


ángulo horizontal entre la tuberías de entrada y salida 
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El factor de corrección por diámetro de las tuberías es importante solo para flujo a 
alta presión. Denominando Di a al diámetro de la tubería de ingreso, el coeficiente 
se calcula con la siguiente expresión: 


O, AS (3.8) 


si d,>3.2 Do, donde d, es la profundidad del agua en la cámara por encima de la 
solera de la tubería de salida. Caso contrario, Cp=1.0. Para determinar d. se estima 
la elevación de la superficie del agua en la cámara como la línea piezométrica en el 
extremo superior de la tubería de salida. 


El factor de corrección Cd es importante solo en flujo a baja presión o flujo libre. Se 
puede calcular con la siguiente expresión: 


0.6 

d 

C, = 0 (3.9) 
Do 


si d,<3.2 Do. Caso contrario, Cy=1.0. 


Tabla 3.1. Factores de corrección por tipo de asiento 
Factores de corrección Cg 


Tipo de asiento Sumergido(” No sumergido!*? 
A nivel o en depresión 1.00 1.00 
Parcialmente embebido 0.95 0.15 
Completamente embebido 0.75 0.07 


(a) Flujo a presión, d.>3.2 Do 
(b) Flujo libre, d¿<Do 
Fuente: Brown et al. (1996) 


Si existen tres o más tuberías ingresando a la estructura, aproximadamente con la 
misma elevación, el factor de corrección por flujo relativo Cy se calcula como: 


0.75 
co=0=2sinof 1-0 +1 (3.10) 
¡7 
donde: Q; = caudal en la tubería de ingreso en consideración. Para otras 


situaciones, Co = 1.0. 


El factor de corrección por entrada con caída C, se calcula como: 
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h Y h -d, 
ES o E E (3.11) 
Do Do 


donde hp es la distancia desde la línea de flujo de la tubería de ingreso más alta al 
centro de la tubería de salida. La Ecuación 3.11 se utiliza cuando hp,>d.. Caso 
contrario C, = 1.0. El factor de corrección por tipo de asiento Cg se obtiene de la 
Tabla 3.1 para diferentes tipos de asiento que se muestran en la Figura 3.4. 


En depresión 


Figura 3.4. Tipos de asiento de tubería. Fuente Brown et al. (1996) 


3.1.4 Unión de tuberías 


Cuando una tubería se conecta lateralmente a otra tubería de diámetro mayor, sin 
el uso de una cámara de inspección, la pérdida de energía que se produce en la 
unión h,, se calcula utilizando: 
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h. = 9, =0V, =0,V, cosó uf 4 VS (3.12) 
0.5g(4, + 4,) 2g 28 


donde los subíndices i, o y L representan a las tuberías de entrada, salida y lateral, 
respectivamente, y 0 es el ángulo entre la tubería de entrada y la tubería de salida. 


3.1.5 Transiciones 


La pérdida de energía de debida a una expansión gradual del diámetro de la tubería 
h,s se puede estimar como: 


2 2 
hoz al (3.13) 
g g 


donde K. es el coeficiente de expansión y los subíndices 1 y 2 se refieren a las 
tuberías aguas arriba y aguas debajo de la transición, respectivamente. Para flujo 
en superficie libre, K. puede obtenerse de la Tabla 3.2 donde el ángulo de cono es 
el ángulo entre las generatrices opuestas de la expansión. 


La pérdida de energía en una contracción gradual h,c se obtiene de. 


2 2 
Ric al (3.14) 
g 2g 


donde K. es el coeficiente de contracción. Se ha observado que, en general, 
K¿=0.5Ko. 


Tabla 3.2. Valores típicos de K. para expansión gradual de tuberías en flujo libre 
Angulo de cono 


DD; 100 200 450 600 900 1209 1800 
1.5 0.17 0.40 1.06 1.21 1.14 1.07 1.00 
3 0.17 0.40 0.86 1.02 1.06 1.04 1.00 


Fuente: Brown et al. (1996). 
3.1.6 Pérdidas en curvas 
La pérdida de energía en una curva h,, se puede estimar utilizando: 


y? 
h,, = 0.0033A— (3.15) 
28 


donde 4 es el ángulo de curvatura en grados. 
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3.1.7 Pérdidas a la salida 


La pérdida de energía a la salida del sistema de alcantarillado pluvial h,o se calcula 
utilizando: 


E Vo Vi 


= a 3.16 
e 2g (3.16) 


LO 


donde V, es la velocidad en la tubería de salida y V, es la velocidad en el canal 
receptor aguas abajo. Cuando el alcantarillado descarga a un reservorio, V¿ = 0. 


3.2 Caudal de diseño para alcantarillados pluviales 


El método racional es probablemente el más utilizado en el diseño de alcantarillados 
pluviales. El método racional asume que el periodo de retorno de un caudal pico es 
igual al periodo de retorno de la tormenta que lo produce. Además, se asume que 
la duración de la tormenta de diseño es igual al tiempo de concentración del 
sistema de drenaje aguas arriba del punto en estudio, y que la intensidad de la 
precipitación es constante durante la duración de la tormenta. 


En un sistema típico de drenaje urbano, el agua de lluvia escurre primero por la 
superficie hasta los sumideros. El tiempo requerido para llegar al sumidero desde el 
punto hidrológicamente más alejado se denomina tiempo de entrada. En el 
sumidero, el escurrimiento superficial ingresa a las tuberías del alcantarillado 
pluvial y fluye en dirección aguas abajo. Considerando una línea de flujo cualquiera, 
el tiempo de concentración para una tubería del sistema puede expresarse como: 


T,=4,+t, (3.17) 


donde: 

T. = tiempo de concentración, 

to = tiempo de entrada, y 

tf = tiempo de flujo en las tuberías aguas arriba del punto de diseño. 
Si se tienen N tuberías aguas arriba, a lo largo de la línea de flujo, entonces: 


N L, 
y 3 (3.18) 


jJalrj 
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donde 
Lj = longitud de la j-ésima tubería, 
Vj = velocidad media en la j-ésima tubería, y 
N = número de tuberías aguas arriba, a lo largo de la línea de flujo. 


El tiempo de entrada podrá incluir tiempos de flujo en la superficie del terreno, 
cunetas y canales de drenaje laterales. Existen varios métodos para determinar el 
tiempo de entrada para diferentes configuraciones (Akan, 1993). En la mayoría de 
las aplicaciones prácticas, sin embargo, se asume un valor de tiempo de entrada 
constante. En áreas densamente desarrolladas donde las superficies impermeables 
están directamente conectadas con el sistema de drenaje, se adopta un tiempo de 
entrada de 5 min. En distritos desarrollados con pendientes relativamente planas, 
tiempos de entrada entre 10 y 15 min son comunes. En zonas residenciales planas 
con sumideros ampliamente espaciados, tiempos de concentración de 20 a 30 min 
con normales (ASCE, 1970). 


Para determinar el caudal de diseño para un alcantarillado pluvial, primeramente se 
debe calcular el tiempo de concentración. Luego, para el periodo de retorno elegido, 
se obtiene la intensidad de diseño a partir de curvas de intensidad-duración- 
frecuencia del área de proyecto, asumiendo que la duración de la tormenta es igual 
al tiempo de concentración. Luego, el caudal de diseño es obtenido utilizando la 
fórmula racional que se puede escribir como: 
M 
0,L=i-0 A, (3.19) 


J=l 


donde: 


y 
1 


intensidad de diseño, 


M = número de subáreas aguas arriba de la tubería en diseño, 
C, = coeficiente de escurrimiento de la subárea j, y 
A, = área de drenaje de la subárea j. 


Es evidente en la metodología que el tiempo de concentración y la intensidad de 
diseño serán diferentes de una tubería a otra dentro del mismo sistema de 
alcantarillado. En otras palabras, diferentes tormentas de diseño se utilizan para el 
diseño de cada tubería. Por lo tanto, podemos diseñara diferentes elementos del 
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sistema con diferentes periodos de retorno, dependiendo de la importancia de cada 
uno de ellos. 


La fórmula racional debe ser empleada con precaución. En un sistema complejo, el 
agua de tormenta puede llegar a un punto por varios caminos. En condiciones 
normales, el camino con el mayor tiempo de concentración determinará el caudal 
de diseño. Por tanto, todas las subáreas aguas arriba del punto de diseño deben 
incluirse en M de la Ecuación 3.19. Sin embargo, caminos diferentes al más largo 
pueden también ser críticos en una cuenca compuesta donde los coeficientes de 
escorrentía varían significativamente. Por lo tanto, es buena práctica verificar todos 
los caminos posibles, especialmente donde las subáreas inferiores se encuentran 
altamente desarrolladas y las subáreas superiores no. Cuando se considera un 
camino en particular, el parámetro M en la ecuación 3.19 incluye todas las subáreas 
a lo largo de ese camino más aquellas a lo largo de otras trayectorias que tienen 
menores tiempos de concentración 


3.3 Dimensionando el alcantarillado pluvial 


Una vez conocido el caudal de diseño, la fórmula de Manning (con S; = So) puede 
utilizarse para encontrar el tamaño requerido de tubería. Para tuberías circulares, 


3/8 


Y 
D, = 1 (3.20) 
0.31%, ./S, 


donde D, es el diámetro mínimo requerido. El diámetro seleccionado será el 
diámetro estándar inmediato superior. 


3.4 Consideraciones con respecto a la línea de gradiente hidráulico 


Después de que todas las tuberías del alcantarillado han sido dimensionadas 
utilizando el método racional, se realiza el cálculo de la línea de gradiente hidráulico 
(LGH). El objetivo es el de asegurar que la elevación de la LGH no sea superior a la 
elevación de la superficie del terreno, especialmente en las cámaras de inspección y 
en las bocas de tormenta. El flujo en un alcantarillado pluvial es generalmente 
subcrítico o a presión. Por lo tanto, el cálculo de la LGH se realiza a partir del punto 
de descarga final del alcantarillado en dirección aguas arriba. 


Para las tuberías de descarga, la elevación del agua en el extremo de salida (EES) 
es la elevación de la superficie del agua en el canal o reservorio receptor. Para 
tuberías interiores, EES es la elevación del agua en la cámara de inspección o de 
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entrada localizada aguas abajo. En ambos casos, la EES es igual a LGHi.(¡.e., el 
tirante hidráulico donde la tubería se conecta con la cámara). Este tirante se calcula 
en función de las pérdidas de energía en la cámara. 


Si la EES es mayor que la elevación de la clave de la tubería de salida, entonces se 
asume que la tubería está trabajando a presión. La LGH en el extremo aguas abajo 
será igual a EES. La pérdida por fricción es calculada utilizando la Ecuación 3.1 y 
luego sumando con la LGH aguas abajo se puede obtener la LGH aguas arriba en la 
tubería. 


Si la EES es menor que la elevación de la clave de la tubería de salida, el 
alcantarillado está trabajando a superficie libre. Entonces es necesario determinar si 
el flujo es subcrítico o supercrítico. Primero se calcula el tirante y para flujo 
parcialmente lleno utilizando la Ecuación 3.1. El tirante crítico y. se puede calcular 
utilizando la fórmula aproximada 


Ñ 07 0.25 
de 1012) (3.21) 


la cual es válida para 0.02D < y, <0.85D. Si y>y¿, el flujo es subcrítico, si y=yc, el 
flujo es crítico y si y<y¿, el flujo es supercrítico. 


Para flujo subcrítico se adopta que el LGH de salida es igual al mayor de las EES o a 
la elevación de las solera+(D+y.)/2. También se aproxima la pendiente de la línea 
de energía S; con la pendiente de la solera de la tubería So. y se calcula la pérdida 
por fricción hf=LSy/. Luego se suma esta pérdida con la LGH aguas abajo para 
obtener la LGH en el extremo superior. 


El flujo supercrítico no es afectado por las condiciones aguas abajo. Si se determina 
que el flujo en alguna de las tuberías es supercrítico, entonces esta pieza debe 
analizarse como una alcantarilla con control de entrada. Las pérdidas por unión de 
tuberías también deben considerarse en el cálculo de la LGH. Por ejemplo en una 
cámara de inspección 


LGH, =LGH, +h,,, (3.22) 


donde 


LGHo = elevación de la línea de gradiente hidráulico en el extremo aguas 
arriba de la tubería 
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LGH; = elevación de la línea de gradiente hidráulico en el extremo aguas 
debajo de la tubería de entrada, y 


Aim = pérdida de energía en la cámara. 


3.5 Cálculo del sistema de alcantarillado pluvial 


Se realiza un levantamiento del área de proyecto para establecer los tipos de 
suelos, topografía, límites de drenaje y la localización de alcantarillados pluviales 
existentes. En base a esta información se pueden formular diferentes alternativas. 
Cada una de estas alternativas incluye la localización de los sumideros, uniones, 
límites de subáreas que drenan a cada sumidero, localización de las tuberías y 
direcciones de flujo. La alternativa elegida debe presentar condiciones de flujo que 
cumplan los criterios de diseño y que sean factibles desde el punto de vista 
económico. 


La geometría del lugar, la capacidad de los sumideros, tamaño de las cuencas 
drenadas, topografía y el tipo de uso de suelo definen la localización y 
espaciamiento de sumideros. Las cámaras de inspección deben ser localizadas 
donde se presenten cambios de diámetro, alineamiento o pendiente. Éstas también 
se colocan donde dos o más tuberías se juntan. En tramos largos, el espaciamiento 
máximo recomendado entre cámaras varía entre 100 m para diámetros de 300-600 
mm y 300m para diámetros de 1500 mm y mayores (Brown et al., 1996). 


Normalmente se utilizan redes de alcantarillado dendríticas más que redes 
entrelazadas o cerradas. Las redes dendríticas convergen en dirección aguas abajo. 
Cualquier tubería aguas debajo de una unión no debe ser de menor diámetro que 
cualquiera de las tuberías que concurren en la unión. El diámetro mínimo 
recomendado es de 200 mm, aunque algunas normas especifican mínimos de 300- 
380mm inclusive. En uniones, la elevación de la clave de las tuberías entrantes no 
debe ser menor a la elevación de la clave de la tubería de salida (Velon 8 Persaud, 
1993). FHWA (Brown et al., 1996) recomienda que las tuberías sean rectas entre 
uniones y que no se diseñen curvas en tuberías de diámetro menor a 1200 mm. 


Un factor importante en el dimensionamiento de alcantarillados pluviales es el 
periodo de retorno. Normalmente se utilizan periodos de retorno entre 2 y 25 años. 
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4 Alcantarillas 


Las alcantarillas son conductos cortos de drenaje que conducen el agua de 
tormenta por debajo del terraplén de una vía vehicular o línea férrea. Las 
alcantarillas también se utilizan como conductos de salida de reservorios de 
retención. Las alcantarillas pueden ser de sección transversal circular, rectangular 
(caja) o elíptica. Otras secciones comúnmente usadas son en arco y tubería-arco. 
En la Figura 4.1 se ilustran varios tipos de alcantarillas. 


La mayoría de las alcantarillas son hechas de hormigón, aluminio corrugado o acero 
corrugado. Las alcantarillas de hormigón pueden estar reforzadas. Algunas están 
revestidas con algún otro material, por ejemplo asfalto, para prevenir la corrosión y 
disminuir la resistencia al flujo. 


La configuración de la entrada a la alcantarilla juega un rol importante en el 
performance hidráulico de la misma. Existe una variedad de dispositivos de entrada 
tanto prefabricados como vaciados en sitio. Entre estos se tiene la prolongación de 
la alcantarilla fuera del terraplén, muros de cabecera de concreto, secciones de 
salida y salida de alcantarillas alineada con el terraplén. La Figura 4.2 muestra 
algunas entradas y salidas estándar para alcantarillas. 


Circular Cajón (rectangular) Elíptica 


Tubería en arco Caja metálica Arco 


Figura 4.1. Secciones comúnmente utilizadas en alcantarillas. Según Normann et al (1985) 
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- Muro de encabezado y 
Tuberia saliente alas vaciados en sitio 


Sección final prefabricada Salida alineada con el talud 


Figura 4.2. Entradas estándar. Según Normann et al (1985) 


Una variedad de fenómenos hidráulicos pueden presentarse en una alcantarilla 
dependiendo en las condiciones de borde aguas arriba y aguas debajo de la misma, 
la geometría de la entrada y las características del tubo. El flujo en una alcantarilla 
puede ser lleno, parcialmente lleno (en flujo subcrítico o supercrítico) o una 
combinación de éstos. Las condiciones de flujo podrían cambiar con el tiempo. 
Varias publicaciones del Servicio Geológico de los Estados Unidos (Bodhaine, 1976) 
y de la FHWA (Normann, Houghtalen, and Johnston, 1985) están disponibles en la 
literatura de hidráulica de alcantarillas. En este texto se adoptan los procedimientos 
de la FHWA (Normann et al., 1985). Sin embargo, las ecuaciones han sido 
modificadas para utilizar cualquier sistema consistente de unidades. 


El flujo en una alcantarilla puede ser controlado tanto por las condiciones de 
entrada como por las de salida. El control de entrada ocurre cuando la capacidad de 
conducción de la alcantarilla es mayor que el que la estructura de entrada puede 
aceptar. Caso contrario, existe control de salida. La hidráulica de alcantarillas con 
control de entrada y control de salida se desarrollan en las secciones siguientes. Se 
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debe tener en cuenta que las ecuaciones dadas en estas secciones son validas para 


sistemas consistentes de unidades. 


4.1 Flujo con control de entrada 


El flujo con control de entrada ocurre generalmente en alcantarillas con alta 
pendiente y baja rugosidad. La alcantarilla fluye parcialmente llena en condiciones 
supercríticas como se muestra en la Figura 4.3A y C. Sin embargo, si el extremo 
aguas debajo de la alcantarilla está sumergido, existirá un punto en el cual se 
produce un salto hidráulico después del cual la alcantarilla trabaja a presión (tubo 


lleno) como se muestra en la Figura 4.3B. 


Figura 4.3. Tipos de flujo en alcantarillas con control de entrada. Normann et al (1985) 


Salida no sumergida 


Nivel de agua 


Salida sumergida 
Entrada no sumergida 


c 


Nivel de agua 
Salida sumergida 
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El comportamiento hidráulico de la entrada es similar al de un vertedero si la 
entrada no está sumergida. Si la entrada está sumergida, ésta trabaja como un 
orificio. 


De acuerdo a la metodología de la FHWA, se considera que la entrada no está 
sumergida si 


E <TLIM, (4.1) 
donde: 
= Caudal, 
= área de las sección transversal de la alcantarilla, 
D = Altura interior de la alcantarilla, 
g = aceleración de la gravedad, y 
TLIM, = un valor límite aproximado igual a 0.62 


Existen dos ecuaciones para entradas no sumergidas. La Ecuación 1 es: 


2 M, 
SS =L 25 las +k,S (4.2) 
donde: 
HW = profundidad del agua por encina de la solera aguas arriba de la 
alcantarilla, 

Y. = tirante crítico, 

V. = velocidad crítica, 

ks = 0.7 para entradas al ras y -0.5 para entradas no enrasadas, 

S = Pendiente de la alcantarilla, y 


K, M, = constantes empíricas. 
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Los valores de K; y M;, están dados en la Tabla 4.1 para diferentes configuraciones 
de la entrada. Para alcantarillas circulares, el tirante crítico y. se puede aproximar 
utilizando la Ecuación 3.21. Entonces, de la geometría de una tubería circular se 
tiene que 4, =(0—sin6)D” /8, y la velocidad V. se puede determinar utilizando: 


ABE E (4.3) 
“* (O-sin8)D? 


donde 6 (en radianes) es 


2 
0=27-— 2arecos > - ) (4,4) 


Para alcantarillas tipo cajón rectangular, 


Ñ O 1/3 
y. 2) (4.5) 


donde b = ancho de la alcantarilla cajón. Además V*/2g=0.5y.. Entonces, la 
Ecuación 4.2 se puede re-escribir para alcantarillas tipo cajón como 


1/3 M 
Hw 3[(0* ! 
> ES +5, | 2 5 65 (4.6) 
D  2Dlgb AD""g” 
La Ecuación II para entrada no sumergida es 
HW a 0) My 
D =Ky ADIGO (4.7) 


donde K;, y M;, son constantes empíricas dadas en la Tabla 4.1. La Ecuación I se 
considera más adecuada teóricamente, pero la Ecuación II es más sencilla de usar. 
Ambas ecuaciones son aceptables para fines prácticos, y la elección de una de ellas 
depende de la disponibilidad de los coeficientes empíricos para la configuración de 
entrada elegida. 


La entrada se considerará sumergida cuando 


Y 


A.Gonzales -35- 


UNIVERSIDAD AUTONOMA “TOMÁS FRÍAS” 
DIRECCIÓN DE POSTGRADO 


OBRAS HIDRÁULICAS E HIDRÁULICA URBANA 


donde TLIM2 es aproximadamente 0.70. La ecuación de flujo para entradas 
sumergidas es 


2 
md 2 5 +Y+kS (4.9) 
D AD""g” 


donde S = pendiente, y c e Y son constantes empíricas que se pueden obtener de la 
Tabla 4.1. Si la entrada está al ras del terraplén, k¿=0.7, caso contrario, k¿=-0.5. 


Cuando 


TLIM, < mes UE TLIM, (4.10) 
AD 


0.5 05 
g 


el flujo se encuentra en una transición entre no sumergido y sumergido. En este 
caso se puede realizar una interpolación lineal entre los dos casos. La FHWA ha 
publicado una serie de nomogramas de fácil aplicación, sin embargo, con las 
facilidades que brindan los ordenadores en la actualidad, la implementación de las 
fórmulas en una hoja de cálculo no reviste mayores problemas. 
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Tabla 4.1. Coeficientes de flujo para alcantarillas con control de entrada 


Descripción del extremo de 


Forma y material entrada Kr M; Ki Mr Cc Y 
Circular concreto Bordes agudos con muro de cabecera 0.3155 2.00 1.2816 0.67 
Circular concreto Extremo en campana con muro de 0.2512 2.00 0.9402 0.74 
cabecera 
Circular concreto Extremo en campana prolongado 0.1449 2.00 1.0207 0.69 
Circular acero corrugado Muro de cabecera 0.2512 2.00 1.2204 0.69 
Circular acero corrugado Alineado con el terraplén 0.2113 1.33 1.4909 0.75 
Circular acero corrugado Prolongado 0.4596 1.50 1.7807 0.54 
Circular Anillo con chanfle a 450 0.1381 2.50 0.9660 0.74 
Circular Anillo con chanfle a 33.70 0.1381 2.50 0.7825 0.83 
Caja rectangular Aleros abocinados de 30% a 750 0.1475 1.00 1.1173 0.81 
Caja rectangular Aleros abocinados a 15% y 900 0.2243 0.75 1.2880 0.80 
Caja rectangular Aleros a 0% (no abocinados) 0.2243 0.75 1.3621 0.82 
Caja metálica corrugada Muro de cabecera a 900 0.2673 2.00 1.2204 0.69 
Caja metálica corrugada Muro grueso proyectado 0.3025 1.75 1.3492 0.64 
Caja metálica corrugada Muro delgado proyectado 0.4596 1.50 1.5971 0.57 
Elipse horizontal concreto Borde recto con muro de cabecera 0.3220 2.00 1.2816 0.67 
Elipse horizontal concreto Extremo en campana con muro de 0.1381 2.50 0.9402 0.74 
cabecera 
Elipse horizontal concreto Extremo en campana prolongado 0.1449 2.00 1.0207 0.69 
Elipse vertical concreto Borde recto con muro de cabecera 0.3220 2.00 1.2816 0.67 
Elipse vertical concreto Extremo en campana con muro de 0.1381 2.50 0.9402 0.74 
cabecera 
Elipse vertical concreto Extremo en campana prolongado 0.3060 2.00 1.0207 0.69 
Caja rectangular Aleros abocinados a 45% d=.043D 1.623 0.667 0.9950 0.8 
Caja rectangular Aleros abocinados 18% a 33.70 1.547 0.667 0.8018 0.83 
d=.083D 
Caja rectangular Muro de cabecera a 90% con chanfles 1.639 0.667 1.2075 0.79 
de Y” 
Caja rectangular Muro de cabecera a 909 con chanfles a 1.576 0.667 1.0111 0.82 
450 
Caja rectangular Muro de cabecera a 909 con chanfles a 1.547 0.667 0.8114 0.865 
33.70 
Caja rectangular Chanfles de 34”;Muro de cabecera 1.662 0.667 1.2944 0.73 


esviado a 450 
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Descripción del extremo de 


Forma y material óntrada Kr M; Ki Mr Cc Y 

Caja rectangular Chanfles de 3”;Muro de cabecera 1.697 0.667 1.3685 0.705 
esviado a 300 

Caja rectangular Chanfles de 3%”;Muro de cabecera 1.735 0.667 1.4506 0.73 
esviado a 150 

Caja rectangular Bisel a 459; Muro de cabecera esviado 1.585 0.667 1.0525 0.75 
100-450 

Caja rectangular con chanfles de 3%” 450, Aleros no desplazados 1.582 0.667 1.0916 0.803 

Caja rectangular con chanfles de 3%” 18.40 Aleros no desplazados 1.569 0.667 1.1624 0.806 

Caja rectangular con chanfles de 3%” 18.40, Aleros no desplazados con tubo 1.576 0.667 1.2429 0.71 
esviado a 300 

Caja rectangular con bisel en la parte Aleros abocinados a 450 1.582 0.667 0.9724 0.835 

superior 

Caja rectangular con bisel en la parte Aleros abocinados a 33.70 1.576 0.667 0.8144 0.881 

superior 

Caja rectangular con bisel en la parte Aleros abocinados a 18.40 1.569 0.667 0.7309 0.887 

superior 

Circular Entrada suave que disminuye 1.699 0.667 0.6311 0.89 
gradualmente de diámetro 

Circular Entrada rugosa que disminuye 1.652 0.667 0.9306 0.90 
gradualmente de diámetro 

Rectangular Entrada que disminuye gradualmente 1.512 0.667 0.5764 0.97 
de tamaño 

Rectangular concreto Bordes menos favorables disminuyen 1.783 0.667 1.5005 0.85 
de tamaño 

Rectangular concreto Bordes más favorables disminuyen de 1.783 0.667 1.2172 0.87 
tamaño 

Rectangular concreto Entrada con disminución de pendiente 1.592 0.667 1.5005 0.65 
lados menos favorables 

Rectangular concreto Entrada con disminución de pendiente 1.592 0.667 1.2172 0.71 


lados más favorables 


Fuente: Modificado de Normann et al. 1985 
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4.2 Flujo con control de salida 


En flujo con control de salida, una alcantarilla puede trabajar llena o parcialmente 
llena. Cuando trabaja parcialmente llena el flujo en la alcantarilla es subcrítico. En 


la Figura 4.4 se muestran varios tipos de flujo en alcantarillas con control de salida. 
Las condiciones A, D, y E son típicas. 


Figura 4.4. Tipos de flujo en alcantarillas con control de salida. Según Normann et al. 
(1985) 
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4.2.1 Flujo a tubo lleno 


Despreciando la diferencia de cargas de velocidad entre el flujo que se aproxima a 
la alcantarilla y aquella aguas debajo de la alcantarilla, la ecuación de energía para 
una alcantarilla que trabaja llena se puede escribir como 


sr st 191, 9 EL o” (4.11) 
R 2gA 
donde 
TW = profundidad aguas debajo de la alcantarilla medida a partir de la 
solera de la alcantarilla 

S = pendiente de la alcantarilla 

L =longitud de la alcantarilla, 

g = aceleración de la gravedad, 

n = coeficiente de rugosidad de Manning, 

R = radio hidráulico, 

A = área de la sección transversal, 

Kk. = constante empírica dada en la Tabla 4.2 (FHWA) 


La ecuación 4.11 incluye las pérdidas por fricción así como las pérdidas por entrada 
y salida. 


4.2.2 Flujo a tubo parcialmente lleno 


En alcantarillas con control de salida que trabajan parcialmente llenas, una relación 
precisa entre el nivel aguas arriba de la alcantarilla y el caudal solo puede ser 
obtenida si se realizan los cálculos de flujo gradualmente variado. En estos cálculos 
se adopta para el nivel aguas abajo el mayor entre el nivel de agua en el cuerpo 
receptor o el tirante crítico y.. Si la curva de remanso calculada intercepta la parte 
superior del tubo, se aplican las ecuaciones de flujo a tubo lleno entre dicho punto y 
el extremo de entrada de la alcantarilla. La pérdida de energía hs para el tramo a 
flujo lleno se calcula utilizando 
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Tabla 4.2. Coeficientes de pérdida en entrada 


Tipo de estructura y diseño de la entrada Coeficiente k. 
Tubería, concreto 
En prolongación extremo en campana 0.2 
En prolongación, extremo en corte recto 0.5 
Muro de cabecera con o sin aleros 
Extremo en campana 0.2 
Arista recta 0.5 
Redondeado (radio=1/12D) 0.2 
Alineado con el talud del terraplén 0.7 
Sección de entrada con la pendiente del talud 0.5 
Aristas achaflanadas 33.7% o 450 0.2 
Entrada con reducción de tamaño 0.2 


Tubería o Tubería-arco, metal corrugado 


En prolongación (sin muro de cabecera) 0.9 
Muro de cabecera con o sin aleros, aristas rectas 0.5 
Alineado con el talud del terraplén, talud con o sin revestimiento 0.7 
Sección de entrada con la pendiente del talud 0.5 
Aristas achaflanadas 33.7% o 450 0.2 
Entrada con reducción de tamaño 0.2 


Cajón, hormigón armado 
Muro de cabecera paralelo al terraplén (sin aleros) 


Aristas rectas en tres lados 0.5 
Redondeadas en 3 lados con radio de 1/12 de la dimensión de alcantarilla o 
Aristas achaflanadas en 3 lados 0.2 
Aleros a 30% a 75% con respecto al eje 

Aristas rectas en la corona 0.4 

Arista de la corona redondeadas con radio de 1/12 de la dimensión de 

alcantarilla o chanfle en arista superior 0.2 
Aleros a 109 a 259 con respecto al eje 

Aristas rectas en la corona 0.5 
Aleros paralelos (prolongación de los lados) 

Aristas rectas en la corona 0.7 
Entrada con reducción de tamaño 0.2 


Fuente: Según Normann et al. (1985) 


2gnL, o? 
RR? 224” 


h,, =|1+k, + (4.12) 


donde L; es la longitud del tramo a flujo lleno. 


Para evitar los tediosos cálculos del flujo gradualmente variado, la FHWA ha 
desarrollado un método aproximado para flujo en alcantarillas con control de salida 
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trabajando a tubo parcialmente lleno. En este método, el nivel aguas arriba HW se 
calcula utilizando 


2 2 
HW=H,=SL+[1+1 +20 | 92 (4.13) 
R 2gA 


en donde R y A se calculan asumiendo que la alcantarilla está llena. HD es el mayor 
entre el nivel de agua en el cuerpo receptor TW o (y.+D)/2, donde y. es el tirante 
crítico y D, el diámetro interior de la alcantarilla. 


La Ecuación 4.13 funciona mejor cuando el flujo a tubo lleno se presenta sólo en 
una mínima parte de la longitud de la alcantarilla, como se muestra en la Figura 
4.4D. El método se vuelve menos exacto si el flujo es de superficie libre en toda la 
alcantarilla. En este caso, los resultados son aceptables solamente si HW>0.75D. 
Para profundidades menores, el cálculo del flujo gradualmente variado es 
indispensable. 


4.3 Dimensionamiento de alcantarillas 


Como se ha discutido en las secciones precedentes, las ecuaciones que describen el 
flujo en una alcantarilla dependen de la condición del flujo (control de entrada o de 
salida) y la naturaleza de flujo (tubo lleno o parcialmente lleno). En la mayoría de 
los casos no es sencillo determinar el tipo de flujo que va a prevalecer en una 
alcantarilla para así determinar las ecuaciones que lo gobiernan. Esto hace que sea 
difícil dimensionar una alcantarilla. 


El ingeniero a cargo del diseño debe considerar los siguientes principios hidráulicos 
para determinar la condición de flujo. El flujo será probablemente de control de 
salida si la pendiente de la alcantarilla es baja. Si la pendiente es baja, el flujo será 
a tubo lleno si TW>D. Caso contrario, el flujo será a tubo parcialmente lleno. El 
flujo será probablemente gobernado por condiciones de control de entrada si la 
pendiente de la alcantarilla es alta. Una excepción es que el flujo sea a tubo lleno si 
TW>D. 


Alcantarillas de drenaje que pasan por debajo de caminos y ferrovías se 
dimensionan para permitir el paso seguro del caudal de diseño. Generalmente, el 
caudal de diseño y el nivel aguas abajo, en el cuerpo receptor son conocidos, y la 
alcantarilla se diseña de manera que el nivel aguas arriba no sea mayor a un valor 
admisible. La FHWA sugiere un enfoque de “mínimo performance” para el 
dimensionado de alcantarillas y estructuras de drenaje. Bajo este enfoque, no se 
trata de identificar qué tipo de flujo es el que prevalece bajo el caudal de diseño. En 
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cambio, se analizan ambas condiciones y se adopta la que resulte más 
desfavorable. En otras palabras, se elige un tamaño de alcantarilla de manera que 
el nivel de agua a la entrada de la alcantarilla no supere un máximo admisible tanto 
en condiciones con control de entrada como con control de salida. Este es un 
enfoque conservador y puede dar lugar a tamaños de alcantarilla mayores a los 
realmente necesarios. 
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5 Canales de drenaje superficial 


A menudo se utilizan canales abiertos para recolectar el agua de tormenta y 
conducirla hasta su descarga en un curso de agua, un embalse de retención o una 
boca de tormenta. Canales a los costados del camino y canales medianeros son 
algunos ejemplos de sistemas de drenaje superficial. 


Los canales de drenaje son generalmente erosionables porque normalmente no 
están revestidos o tienen un revestimiento flexible como pasto. Tanto el método de 
la velocidad admisible como el de la fuerza tractiva pueden utilizarse para el diseño 
de canales y su revestimiento. El primer método asume que no se producirá erosión 
siempre y cuando la velocidad media sea menor a una velocidad límite. El método 
de la fuerza tractiva tiene una base física. En este método se dimensiona la sección 
del canal de modo que la fuerza tractiva (fuerza de corte) que tiende a mover las 
partículas de la base del canal no exceda las fuerzas que oponen resistencia al 
movimiento de las partículas. En este documento trabajaremos con esta 
metodología. 


La mayoría de los canales hechos por el hombre son de sección transversal 
trapezoidal como se muestra en la Figura 5.1. Diseñar un canal abierto implica la 
elección de la pendiente longitudinal y las dimensiones de la sección transversal, 
vale decir, el ancho de la base b y la pendiente de los taludes z y el tirante y. La 
pendiente longitudinal normalmente está gobernada por la topografía, y las 
características del suelo del lugar definen la pendiente lateral (en base a un análisis 
de estabilidad de taludes). Dadas la pendiente longitudinal y lateral, se procede a 
determinar el ancho de la base y la profundidad del canal de modo que el caudal de 
diseño pueda ser conducido sin exceder la fuerza tractiva admisible en la base del 
canal. 


En las condiciones de la tormenta de diseño, el flujo en un canal de drenaje 
superficial no es estacionario ni uniforme. Sin embargo, en la práctica, se diseñan 
los canales en condiciones de flujo normal, asumiendo que el flujo es estacionario 
para el caudal pico. Para tener en cuenta las desviaciones con relación a las 
condiciones de flujo normal, se agrega un bordo libre a la profundidad de flujo. 
Recomendaciones para el cálculo del bordo libre se pueden encontrar en los 
manuales y reglamentos locales. Generalmente, un bordo libre de 15 cm es 
aceptable para canales a los costados de las vías (Young 8: Stein, 1999). 
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Figura 5.1. Elementos de un canal de sección trapezoidal 


También se debe prestar atención al número de Froude que se define como: 


Fr = á (5.1) 
gD, 
donde: 
V = velocidad media, 
g = aceleración de la gravedad, 
D, = A/T = profundidad hidráulica, 
A = área de flujo, y 
T = ancho de flujo. 
El flujo se denomina subcrítico cuando Fr < 1.0, crítico cuando Fr = 1.0 y 


supercrítico si Fr > 1.0. El flujo subcrítico es recomendable en canales abiertos. En 
las condiciones de diseño el número de Froude debe ser significativamente menor a 
1.0 ya que cerca del flujo crítico, se pueden presentar fluctuaciones entre flujo 
subcrítico y supercrítico causando inestabilidad debido a variaciones en la descarga. 


5.1 Diseño de canales no revestidos 


Algunas propiedades geométricas de canales de sección trapezoidal (ver Figura 5.1) 
son: 


A=(b+zy)y (5.2) 

T=b+2zy (5.3) 

hy (5.4) 
b+2zy 
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(b + zy)y (5.5) 


R, = == 
" b+2yWV1+2* 


reemplazando estas expresiones en la fórmula de Manning: 


1 


0= AROS)” (5.6) 
donde: 
Q = caudal, 
= área de flujo, 
Rh = radio hidráulico, 
So = pendiente longitudinal del canal, y 


n 


coeficiente de rugosidad de Manning. 


y ordenado se obtiene: 


no (b/y+z)" (5.7) 


1/2, 3/8 2/3 
Sy Y b/y+2V1+2?) 


El coeficiente de rugosidad de Manning n depende del material de canal. Para 
canales no revestidos excavados en suelos compactos, n = 0.023, para 
profundidades de flujo mejores a 0.15 m, y n = 0.020 para profundidades mayores 
(Chen € Cotton, 1988). 


El procedimiento de diseño que se describe en las siguientes secciones para canales 
no revestidos requiere la resolución de la Ecuación 5.7 para b dadas todas las 
demás variables. Sin embargo, esta ecuación es implícita en b, y por lo tanto se 
debe emplear un método numérico de resolución. 


5.1.1 Canales de tierra excavados en suelos cohesivos 


En este tipo de canales, la fuerza tractiva en la base gobierna el diseño. El tirante 
máximo admisible y,¡m para este tipo de canales se determina utilizando: 


e (5.8) 
K,S.Y 


Y Lim 
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Q 
] 


factor de corrección por sinuosidad (curvatura del canal), 


5 
] 


coeficiente de geometría del canal, 


tensión de corte admisible para el material del canal, y 


SS] 
Il 


y = peso específico del agua. 


El coeficiente K, depende de la pendiente del canal y la relación b/y. Sin embargo, 
para fines prácticos se utiliza normalmente K, = 1.0 (Chaudhry, 1993; Chen € 
Cotton, 1988), el cual es el límite superior de este coeficiente. French (1985) 
reportó valores de Cs = 1.0, 0.90, 0.75 y 0.60 para canales rectos, ligeramente 
sinuosos, moderadamente sinuosos y muy sinuosos, respectivamente. La tensión 
de corte admisible (fuerza tractiva unitaria) para suelos cohesivos puede ser 
obtenida tanto de la Figura 5.2 o de la Figura 5.3. Nótese que en la Figura 5.2, la 
relación de vacios se define como el cociente entre el volumen de vacios y el 
volumen de sólidos. 


5.1.2 Canales de tierra excavados en suelos no cohesivos 


Para este tipo de canales, las fuerzas de corte en los lados son críticas. Para estos 
canales, la profundidad de flujo límite es 


(5.9) 


donde Ks = 0.76 (Chauldry, 1993). El coeficiente K toma en cuenta las fuerzas 
gravitacionales que tienden a desplazar las partículas de los taludes y se calcula 
como: 


£= fi a (5.10) 


+2? )sin? $ 
donde ¿es el ángulo de fricción interna del material del canal. 


La tensión de corte admisible y el ángulo de ficción interna para materiales no 
cohesivos se puede obtener de la 
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CIVIL VÍ 


A RES EPIA E FO E EE ME VO LGA E O O 
¡REA SITO EEE 

o e 

> 


, ==. 
Arcillas con arena (arena<50%) - 


0.5 


Fuerza tractiva unitaria (Ib/pie2) 
(e) 


.3040.50.6 1412415 2 3145 


Relación de vacios 


Figura 5.2. Tensión de corte admisible para materiales cohesivos en función de la relación 
de vacios (Chow, 1959) 


5.2 Diseño de canales con revestimiento de pasto 


El diseño de canales con revestimiento de pasto utilizando el método de la fuerza 
tractiva es, en principio, similar al de canales no revestidos. La sección del canal se 
dimensiona de manera que la fuerza tractiva en el fondo no exceda los valores 
admisibles. Sin embargo, el procedimiento de diseño es diferente ya que las 
propiedades hidráulicas del revestimiento de pasto cambian con el tipo, madurez y 
condición del pasto. 
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0.5 


T 0.2 


(lb/tt2) 


0.05 


0.02 


0.01 


Indice de plasticidad Pl 


Figura 5.3. Tensión de corte admisible para materiales cohesivos en función del índice de 
plasticidad (Chen € Cotton, 1988) 


D (pulgada) 


Diámetro de particula, D (mm) 
Figura 5.4. Tensión de corte admisible para materiales no cohesivos. (Chen €: Cotton, 1988) 
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Tamaño de partícula, pulgadas 
0.1 0.2 0304 06 08 10 20 30 40 


3/16 1/4 3/8 1/2 3/4 1 11/2 


Ángulo de fricción Interna, grados 


Figura 5.5. Ángulos de fricción interna para materiales no cohesivos (Chow, 1959) 


El coeficiente de rugosidad de Manning depende del grado de retardo y el radio 
hidráulico y se expresa como (Chen 8, Cotton, 1988) 


(3.28R, )'* 


E 541 
C, +19.97108(6.28R, )' +50] Sida 
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donde 
Rh = radio hidráulico, 
So = pendiente del canal, y 
C, = coeficiente adimensional de retardo (Tabla 5.2) 


La Tabla 5.1 agrupa los revestimientos de pasto en cinco clases, A, B, C, D y E, en 
base al grado de retardo. La tensión de corte admisible son diferentes para estas 
clases, como se puede observar en la Tabla 5.2. 


El diseño de canales con revestimiento de pasto está gobernado por la fuerza 
tractiva en el fondo del canal, en forma muy similar a los canales sin revestimiento 
en suelos cohesivos. Así, la altura admisible del tirante y,7m se determina utilizando. 


ET 
Yum = , (5.12) 


El mismo tipo de pasto puede corresponder a varias clases de retardo dependiendo 
en la madurez del pasto. Esto es evidente en la Tabla 5.1 donde la clase A significa 
un mayor retardo y la clase E, un menor retardo. Por lo tanto, el diseño de un canal 
revestido con pasto debe realizarse en dos etapas (Chow, 1959; French, 1985). En 
la primera etapa el canal se diseña utilizando el menor retardo para el pasto en 
consideración. En la segunda etapa, el diseño se ajusta para conducir el agua en la 
condición de mayor retardo. 
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Tabla 5.1. Clases de retardo para coberturas vegetales 


Clase de 


Cobertura Condición 
retardo 

A Weeping love grass Excelente rigidez, alto (“ 76 cm) 
Yellow bluestem ischaemum Excelente rigidez, alto (“ 91 cm) 

B Kudzu Muy denso, sin recortar 
Pasto Bermuda Buena rigidez, alto (“ 30 cm) 

Mezcla de pastos nativos Buena rigidez, sin podar 
Weeping lovegrass Buena rigidez, alto (“ 61 cm) 

Buena rigidez, no maderosa, alto (“ 48 
Lespedeza serícea cm) 
Alfalfa Buena rigidez, sin recortar (“ 28 cm) 
Weeping lovegrass Buena rigidez, sin podar (“ 33 cm) 
Kudzu Denso, sin recortar 
Blue gamma Buena rigidez, sin recortar (“ 33 cm) 

Cc Garranchuelo Rigidez regular, sin recortar (“ 25'120 cm) 
Pasto Bermuda Buena rigidez, sin podar (“ 15 cm) 
Lespedeza común Buena rigidez, sin recortar (“ 28 cm) 
Mezcla de pasto y legumbres-verano (pasto 

de orquídea, punta roja, raygrass italiano 

y lespedezac común) Buena rigidez, sin recortar (“ 15-20 cm) 
Pasto cienpies Cubierta muy densa (“ 1-5 cm) 
Pasto azul Kentuky Buena rigidez, headed (“ 15- 30 cm) 

D Pasto Bermuda Buena rigidez, recortado (“ 6 cm) 
Lespedeza común Excelente rigidez, sin recortar (“ 11 cm) 
Pasto Búfalo Buena rigidez, sin recortar (“ 8-15 cm) 
Mezcla de pasto y legumbres-primavera, 

otoño (pasto de orquídea, punta roja, 
raygrass italiano y lespedezac común) Buena rigidez, sin recortar (“ 10-13 cm) 
Después de recortar a 5 cm. Muy buena 
Lespedeza serícea rigidez antes de cortar 
E Pasto Bermuda Buena rigidez, cortado a 4 cm 


Pasto Bermuda 


Burned stubble 


Fuente: Chen €: Cotton 1988 


Tabla 5.2. Coeficientes de retardo y tensiones de corte admisibles. 


zadmisible 
Clase de retardo Cn N/m?2 
A 15.8 177.2 
B 23.0 100.5 
C 30.2 47.9 
D 34,6 28.7 
E 37.7 16.7 


Fuente: Adaptado de Chen 8, Cotton (1988) 
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6 Canalizaciones y embovedados 


En áreas urbanas y periurbanas, el proceso de urbanización y la demanda de 
espacio han generado que se realice la canalización de los ríos que atraviesan las 
ciudades. Tal es el caso, por ejemplo de la ciudad de La Paz, la cual se encuentra 
en una cabecera de valle que es atravesada por más de 200 ríos y quebradas. En 
esta ciudad no solo se han canalizado muchos ríos, sino que también se ha 
embovedado muchos de ellos para habilitar vías vehiculares encima. En países 
desarrollados, los ríos se han canalizado incluso en áreas rurales con la finalidad de 
ganar espacios y estabilizar las riberas brindando seguridad a las actividades 
agropecuarias. 


La canalización de los ríos se considera hoy en día una práctica muy agresiva que 
afecta severamente la ecología de los mismos y de los ecosistemas que se 
desarrollan a su alrededor. El enrectamiento de los ríos y el angostamiento del 
canal natural traen como consecuencia un aumento de las pendientes y también de 
las velocidades del flujo que además de cambiar las condiciones bióticas también 
traen problemas de inundaciones y erosión aguas debajo de las canalizaciones. En 
los países desarrollados ahora se está buscando  re-naturalizar los ríos 
devolviéndoles algo del espacio que se les ha quitado y tratando de restablecer 
(parcialmente) los sistemas de vida que existían antes de su intervención. 


La canalización de los ríos debe tratar de ser lo menos agresiva posible, por una 
parte, para no alterar drásticamente el medio ambiente, y por otra, para no 
generar problemas a los asentamientos urbanos que se encuentran aguas abajo. 


La canalización de un río consiste en definir el ancho del cauce a través de la 
construcción de muros laterales que guíen el flujo del agua reduciendo el riesgo de 
daños por inundación y erosión en las zonas adyacentes. Además, cuando los ríos 
tienen pendientes elevadas, las mismas se reducen mediante la construcción de 
caídas. Cuando se desea aprovechar incluso el espacio que se encuentra por encima 
del río, se realiza el embovedado, es decir, que se construye una estructura 
apoyada en los muros de la canalización que cubre al río. (Esta práctica no es 
recomendable) 


6.1 Sección transversal 


Las canalizaciones pueden tener secciones transversales de diferentes formas. Para 
canales abiertos es muy común el empleo de secciones transversales rectangulares 
y trapezoidales. En el caso de embovedados, estos pueden adoptar también formas 
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circulares o en arco. La elección de la sección transversal está en función de la 
disponibilidad de espacio. Cuando se cuenta con espacio es preferible tener una 
canalización de sección transversal trapezoidal, caso contrario se utiliza la sección 
rectangular. Las dimensiones de la sección transversal se deben definir de manera 
que la socavación no ponga en riesgo el la estabilidad de las estructuras y de modo 
que la corriente de agua no destruya el material de las paredes y fondo del canal. 


En el caso de secciones rectangulares, y en presencia de altas velocidades puede 
ser necesario revestir los muros y la solera con materiales resistentes a la abrasión. 
en nuestro medio es común el uso de mampostería con sillares de piedra. La roca 
empleada debe ser una de alta resistencia y resistente al intemperismo. A menudo 
se construyen muros de mampostería con revestimiento de piedra, pero no se 
protege el lecho del río, en este caso se dice que es un canal con solera móvil. En 
estos casos, la fundación de los muros debe quedar por debajo del nivel de 
socavación para la crecida de diseño, para garantizar su estabilidad. 


Para determinar la profundidad de socavación en un tramo de canal con solera 
móvil, durante una crecida, se pueden seguir los siguientes pasos: 


1. Se determina el tirante normal con el caudal de diseño 

2. Manteniendo fijo el nivel del espejo de agua, se aumenta progresivamente el 
tamaño de la sección (se aumenta la altura de flujo) hasta que la velocidad 
media del flujo sea menor que la velocidad que produce el movimiento de las 
partículas de fondo. Esta será la profundidad de socavación. 


Este método conduce una sobre-estimación de la socavación. Los resultados están 
del lado de la seguridad y permiten definir la profundidad de fundación de los 
muros laterales. 


6.2 Vertederos o caídas 


Los vertederos o caídas se construyen con la finalidad de disminuir la pendiente del 
canal y reducir su capacidad erosiva y su capacidad de transporte de sedimentos. . 
El vertedero propiamente hablando es la parte superior de la estructura de caída y 
se calcula con las fórmulas convencionales de vertederos. 


En su aproximación al chorro, el tirante del flujo va disminuyendo gradualmente 
hasta alcanzar el tirante crítico en la cresta del vertedero. La longitud en que se 
desarrolla esta transición puede determinarse a través del cálculo de la curva de 
remanso utilizando las ecuaciones de flujo gradualmente variado. En la práctica se 
acepta que esta distancia es 3 a 4 veces el tirante crítico. En esta longitud de 
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transición la velocidad del flujo aumenta gradualmente y con ella la capacidad de 
erosión por lo que es necesario proteger la solera del cauce con un revestimiento 
apropiado, por ejemplo con sillares de piedra. 


Para que el chorro de agua caiga libremente al nivel inferior es necesario introducir 
aire en la parte posterior del mismo. Esto se consigue a través de la 
implementación de unas ventosas en el muro vertedero, las mismas que están 
comunicadas con el exterior a través de una tubería o chimenea. Si no se incluye 
este sistema de aeración, existirán fuerzas de succión actuando sobre el muro 
vertedero las mismas que pueden producir problemas de cavitación. 


El cuenco de disipación puede ser de solera fija o móvil, es decir revestido o no 
revestido. En el primer caso el material de revestimiento debe ser resistente a la 
acción erosiva del agua, mientras que en el segundo caso se debe calcular la 
profundidad de socavación para establecer los niveles de fundación del muro 
vertedero y de los muros laterales. 


6.2.1 Cuenco de disipación con solera fija en elevación 


En este caso el revestimiento de la solera se construye con cota superior f, en 
coincidencia con el nivel del cauce f3. (Ver Figura 6.1). Al final del cueco se 
construye un contradique de altura f.-f5. El contradique se comporta como un 
segundo vertedero y el tirante de agua que se presenta es el tirante crítico. De esta 
manera, el flujo en el cuenco es independiente de las condiciones aguas abajo. 


La lámina de flujo forma al pie de la caída (sección 1) una corriente supercrítica que 
se obtiene de: 


2 2 
Zb E =z,+ E (6.1) 

donde 

Q = caudal en el canal, 

Zo = nivel de agua, aguas arriba del vertedero, 

Z1 = nivel de agua, al pie de la caída, 

Ao = área de la sección de flujo aguas arriba del vertedero, y 

A, = área de la sección de flujo al pie de la caída en función de z.. 
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LEYENDA: SECCIONES: 

1. Línea de energía 0:  Águasarriba del muro 

2. Superficie del agua g: Enel vertedero 

3. Perfil original del terreno 1: Flujo supercrítico al pie del muro 
4. Perfil de máxima erosión del cauce 2: Aguasabajo del salto hidráulico 
A: Muro vertedero C: Enel contradique 

B: —Cuenco de disipación en elevación 3: Aguasabajo del contradique 

C:  Contradique 

E: — Colmatación 


Figura 6.1. Cuenco de disipación en elevación. Fuente Maccaferri (1998) 


El tirante conjugado al final del resalto hidráulico Z>-f, se puede calcular como 


(2-£), 20” (m-4) (6.2) 


7 V gA? 4 


W 


la, =f,)=- 


Luego, el nivel de la cresta del contradique f. se puede determinar utilizando la 
fórmula de vertedero. Si el vertedero es rectangular: 


O =C,2gw(z, —f.)” (6.3) 


donde C,, es el coeficiente de descarga del vertedero. Es necesario verificar que el 
funcionamiento del cuenco sea independiente del flujo aguas abajo, es decir que el 
nivel de agua en el canal sea inferir al nivel de agua crítico en el contradique. Si el 
contradique trabaja como vertedero sumergido, el diseño estará del lago de la 
seguridad y sería recomendable redimensionar el cuenco ya sea reduciendo el 
tamaño del cuenco de disipación o recurrir a un cuenco en depresión. Para 
completar el diseño del cueco se tiene que calcular el nivel z, detrás de la lámina de 
caída de agua. 
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o? 0.22 
2. f,= 4, e a 5 (6.4) 
donde 
w = ancho del canal, y 
fy = nivel de la cresta del vertedero. 


La longitud del cuenco de disipación se puede calcular como 


+6.9z, —z,) (6.5) 


| 

| g g 
L, =£La + L;, = (2, HL 2f,) | 

Wz _+f.—2z 

V“g g v 
El nivel de agua, aguas abajo del cuenco de disipación z3 se puede calcular 
asumiendo que el canal presenta flujo uniforme. Esta condición se puede aceptar 
cuando el siguiente vertedero se encuentra suficientemente alejado. 


En el caso de vertederos con material de acumulado en la parte posterior hasta el 
nivel de la cresta del vertedero y canal de sección rectangular, se pueden aplicar las 
siguientes fórmulas empíricas: 


L 
2 A30DA (6.6) 
e a f, 
27 1 p0po2 (6.7) 
g —Jb 
TÍO 9 54p00s (6.8) 
de =% 
27h 1 56p02 (6.9) 
g —Jb 
L;, =6.9(z, —2,) (6.10) 


donde 
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A (6.11) 
gl, =00 


donde q es el caudal por unidad de ancho del canal y g es la aceleración de la 
gravedad. Las unidades deben estar en el sistema internacional de unidades. 


6.2.2 Cuenco de disipación con solera fija en depresión 


En este caso, el nivel del fondo del cuenco disipador f, se encuentra por debajo del 
nivel de la solera del canal f3, de manera que el flujo aguas abajo influye el 
funcionamiento del cuenco. (ver Los niveles z1 y z2 se calculan de la misma forma 
que para cuencos de disipación con solera fija elevados. Entre las secciones 2 y 3 
se debe lograr que: 


la, -f,)+ z e z (6.12) 


LEYENDA: SECCIONES: 
1. Línea de energía 0:  Águasarriba del muro 
2. Superficie del agua g: Enel vertedero 
3. Perfil original del terreno 1: Flujo supercrítico al pie del muro 
A: Muro vertedero 2: Aguasabajo del salto hidráulico 
B:  Cuenco de disipación en depresión C: Enel contradique 

3: Aguasabajo del contradique 


Figura 6.2. Cuenco de disipación en depresión. Fuente: Maccaferri (1998) 


6.2.3 Cuenco de disipación con solera móvil 


La lámina de agua que cae del vertedero erosiona el fondo del cauce hasta formar 
un colchón de agua que puede disipar la energía cinética que trae. Las fundaciones 
deberán tener una profundidad mayor a la de socavación. La distancia a la que cae 
la lámina de agua se puede calcular aproximadamente con 
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X=.Alz, -f.X,—f,) (6.13) 


Existen muchas fórmulas empíricas para el cálculo de la profundidad de socavación. 
Una de las más utilizadas es la de Schoklitsch: 


z,-f, =0.521 un (6.14) 
90 
donde 
f, = nivel de socavación (m), 
Zo = nivel de agua, aguas arriba del vertedero (m), 
q = caudal por unidad de ancho (m/s), y 
Dyo = Diámetro característico del material del lecho. 


Trabajo de investigación. - Investigar otras fórmulas para calcular la profundidad 
de socavación en caídas de agua 


LEYENDA: SECCIONES: 

1. Línea de energía 0:  Águasarriba del muro 

2. Superficie del agua g: Enel vertedero 

3. Perfil original del terreno 1: Flujo supercrítico al pie del muro 
4. Perfil de máxima erosión del cauce 2: Aguasabajo del salto hidráulico 
A: Muro vertedero C: Enel contradique 

C:  Contradique 3: Aguasabajo del contradique 


ya 


Ancho del vertedero 


Figura 6.3. Cuenco de disipación con solera móvil. Fuente: Maccaferri (1998) 
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El nivel de agua al final del resalto hidráulico se calcula con la Ecuación 6.2 . Con la 
finalidad de fijar la posición del resalto hidráulico se puede construir un contradique 
el cual debe estar localizado a una distancia L, del muro vertedero (Ecuación 6.5) 
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Parte II - Manejo de la cantidad de agua 


El crecimiento de áreas urbanas resulta en un incremento del volumen de 
escurrimiento superficial y caudales, lo que puede ser causal de inundaciones más 
frecuentes y severa erosión aguas abajo. En muchos lugares se utilizan estructuras 
de amortiguamiento del flujo para minimizar los efectos adversos que generan 
aguas abajo los caudales provenientes de tormentas en áreas urbanas. Estas 
estructuras tienden también a mejorar la calidad del escurrimiento superficial. 


Entre los diferentes tipos de estructuras de retardación están los embalses de 
retención, almacenamientos a nivel de techo y estanques de infiltración y pozos de 
infiltración. Los embalses de retardación son estanques que permiten retienen el 
agua y la van liberando lentamente. Los estanques de infiltración permiten que el 
agua almacenada se infiltre en el suelo. Los pozos de infiltración son excavaciones 
en material permeable rellenadas con rocas que permiten que el agua se infiltre en 
el suelo. 


7 Embalses de retención 


A pesar de que diferentes tipos de estructuras de retardación de flujo pueden ser 
usadas en diferentes circunstancias, los embalses de retención son probablemente 
las más comunes. Un embalse de retención puede ser materializado a través del 
represamiento de un canal o excavando un estanque en el suelo. A menudo, los 
estanque se construyen combinando trabajos de corte y relleno. Un embalse de 
retención debe tener por lo menos una salida de servicio (que permita el paso del 
caudal base a través de la presa) y un aliviadero de emergencia (para evacuar en 
forma segura caudales de crecida). Embalses con varias salidas pueden ser 
utilizados para lograr un control más efectivo del escurrimiento superficial. La 
Figura 7.1 muestra un embalse de doble salida. 


Este capítulo describe varios métodos para analizar y dimensionar estanques de 
retención y protección contra inundaciones. Todas las expresiones matemáticas 
presentadas en este capítulo son homogéneas y pueden ser utilizadas con cualquier 
sistema consistente de unidades. 
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Salida 


Entrada superior 


N 


¡Ns Aliviadero de 
excedencias 
e ae Salida 
AANqUe ds inferior 
retención 


Figura 7.1. Esquema de un embalse de retención (Akan, 1993) 


Es posible evaluar el efecto de un estanque de retención para un determinado 
evento a través del tránsito del hidrograma de la tormenta a través del embalse. En 
un problema típico de tránsito de avenidas, el hidrograma, las características del 
embalse y las condiciones iniciales son conocidas. La incógnita es el hidrograma de 
salida. Las características del embalse de retención generalmente se presentan 
como relaciones de volumen-altura y de altura descarga. Estas relaciones pueden 
estar disponibles en forma gráfica, tabulada o de ecuación. La altura representa la 
profundidad o nivel del espejo de agua medida desde un nivel de referencia. El 
volumen de agua en el estanque aumenta con el incremento de la altura y la 
relación depende de la forma y el tamaño del estanque. La relación altura-descarga 
está gobernada por hidráulica de las estructuras de salida. A partir de las relaciones 
altura-volumen y altura-descarga, es posible obtener la relación entre el volumen 
en el embalse y la descarga. 


7.1.1 Relación altura-volumen 


Para estanques de geometría regular, la relación altura-volumen puede ser 
calculada de la geometría del estanque. Para un estanque de forma trapezoidal con 
base rectangular WxL y pendiente lateral z (Figura 7.2), la relación entre el 
volumen (o almacenamiento) S y la profundidad de aguas d es: 


L+2z0 


W+2zd 


Figura 7.2. Elementos de un embalse trapezoidal 
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S =LWd+(L+W)zd? +22*d* (7.1) 


Para estanques o embalses de forma irregular, las áreas As a diferentes alturas h se 
obtienen de la topografía del emplazamiento del embalse. Luego 


Si =5, tea, + Asia + V AsÁsin ) (7.2) 


La relación altura-volumen generalmente puede se aproximada por una relación del 
tipo: 


S =bh* (7.3) 
donde 
S = volumen almacenado por encima de la salida inferior, 
h = altura por encima de la salida inferior, y 


b, C = parámetros constantes. 


La constante c es adimensional, y la constante b tiene unidades de (longitud)”. Los 
parámetros constantes dependen de la forma y tamaño del estanque. Para un 
estanque con paredes verticales, c=1 y b es el área de la base. Los parámetros b y 
c pueden determinarse por el método de los mínimos cuadrados. De la Ecuación 7.3 
se puede obtener la siguiente relación entre la superficie del espejo de agua As y la 
altura 


As =cbh" (7.4) 


7.2 Relación altura-descarga 


El caudal de descarga de un embalse está determinado por tipo y tamaño de las 
estructuras de salida. La relación altura-descarga se puede obtener a partir de las 
ecuaciones hidráulicas que gobiernan estas estructuras. Los tipos más comunes de 
salidas se pueden categorizar en tres grupos: tipo orificio, tipo vertedero y tipo 
chimenea. 


7.2.1 Salidas tipo orificio 


Un orificio es una abertura geométrica fija implementada en una estructura que 
bloquea el flujo (ver Figura 7.3). Cuando el agua fluye a través del orificio, éste 


A.Gonzales - 63 - 


UNIVERSIDAD AUTONOMA “TOMÁS FRÍAS” 
DIRECCIÓN DE POSTGRADO 


MAESTRÍA EN INGENIERÍA CIVIL VÍAS E HIDRÁULICA 
OBRAS HIDRÁULICAS E HIDRÁULICA URBANA 


generalmente se encuentra sumergido. La descarga a través de un orificio está 
definida por su geometría y su profundidad: 


Vertedero rectangular 
Vistafrontal 
e 
>> 
L 
3 Q 
> Q = 
Chimenea 
Vistalateral 
Terraplén 
h Q 
0 Tubo 
=> sobredimencionado 


Figura 7.3. Estructuras de salida 
O = k,a,. 28h (7.5) 


donde 


O 
1 


descarga, 


= 
[e] 
1 


coeficiente de descarga adimensional, 
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do = área del orificio, 
g = aceleración de la gravedad, y 
h = profundidad del orificio. 


Si el orificio se encuentra sumergido aguas abajo también, como se muestra en la 
Figura 7.3, h es la diferencia de los niveles de agua arriba y abajo del orificio. Si el 
orificio no está sumergido aguas abajo, h es la diferencia entre el nivel aguas arriba 
del orificio y el centroide el orificio como se muestra en la Figura 7.3. Si el nivel 
aguas arriba se encuentra por debajo del centroide del orificio, entonces se acepta 
que Q=0. Esta aproximación es aceptable para orificios pequeños. Para tomar en 
cuenta el flujo en orificios parcialmente sumergidos se puede utilizar la formulación 
de alcantarillas con control de entrada del capítulo anterior. Valores típicos de k0 
son 0.6 para orificios con aristas rectas en la entrada, y 0.4 para orificios con 
entrada suavizada (Brown et al., 1996). Tubos cortos y alcantarillas de salida con 
dimensiones menores a 0.3 m pueden también ser considerados como orificios 
siempre que h sea mayor que 1.5 veces el diámetro. Cuando la formulación de 
orificio es inaplicable, se deben utilizar las ecuaciones de flujo en alcantarillas 
discutidas en el capítulo anterior. 


7.2.2 Salidas tipo vertedero 


Los vertederos se utilizan frecuentemente como estructuras de salida de los 
embalses de retención. Una vez que el agua supera el nivel de la cresta del 
vertedero, ésta fluye libremente por encima del vertedero (Ver Figura 7.3). La 
ecuación que rige el flujo en este tipo de estructuras es: 


O=k AL Ig” (7.6) 


donde 


== 
= 
| 


= coeficiente de descarga adimensional, 


rm 
1 


longitud efectiva de la cresta, y 


h 


profundidad del agua por encima de la cresta. 


Simon (1981) reportó coeficientes de descarga para diferentes tipos de vertederos 
de pared gruesa. Los coeficientes de la tabla... pueden utilizarse como guía para la 
selección del coeficiente de descarga ky para vertederos de cresta de alto 
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rendimiento (Ogee) en un nivel de prefactibilidad, donde P es la altura del 
vertedero y hy es la profundidad de diseño del vertedero. 


Tabla 7.1. Coeficientes de descarga provisionales para vertederos de alto rendimiento 


P/hp 
h/ho 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 
0.2 0.403 0.411 0.414 0.417 0.419 
0.4 0.426 0.436 0.438 0.441 0.443 
0.6 0.444 0.454 0.457 0.460 0.462 
0.8 0.460 0.47 0.474 0.477 0.479 
1.0 0.473 0.483 0.487 0.490 0.490 
1.2 0.487 0.497 0.52 0.500 0.506 


7.2.3 Salidas tipo chimenea 


Las salidas tipo chimenea tienen la abertura de entrada paralela a la superficie del 
agua como se muestra en la Figura 7.3. La sección transversal del elemento vertical 
de estas estructuras puede ser circular o rectangular, y conecta en la parte inferior 
con una estructura tipo alcantarilla que conduce el agua fuera del reservorio. 


La hidráulica de aliviadero tipo chimenea es compleja y existe poca bibliografía 
concerniente a este tema. La formulación aquí presentada es aproximada y 
solamente puede ser utilizada a nivel de pre-diseño (prefactibilidad). Contrario al 
caso de orificios y vertederos, no se cuentan con coeficientes de descarga 
universalmente aceptados para este tipo de estructuras. El uso de rejillas y/o 
estructuras antiremolino complican aún más la hidráulica de estas estructuras. 


Se puede asumir que las salidas tipo chimenea trabajan como vertedero cuando el 
tirante sobre la estructura es pequeño. En este caso la longitud del vertedero será 
el perímetro de la chimenea. Para tirantes grades, estas estructuras trabajan 
aproximadamente como orificios. Los rangos en los que las chimeneas trabajan 
como vertedero y orificios no han sido bien definidos. Por otra parte, la transición 
entre comportamiento de vertedero y orificio es gradual. Para fines de diseño 
preliminar se puede definir el tirante de transición como 


e k,A, 


h 
AGE 


(7.7) 


de manera que se utiliza la ecuación de vertedero para h<hy, y la ecuación de 
orificio para A>h7. 
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7.3 Tránsito a través del estanque 


Los estaques de retención se construyen generalmente para controlar inundaciones 
aguas abajo, minimizar la erosión lateral y mejorar la calidad del agua. El 
hidrograma de entrada, la relación altura-volumen-descarga y las condiciones 
iniciales en el estanque son conocidos a priori. Las condiciones iniciales son el nivel 
de agua en el estanque al momento en que la crecida. 


El cambio en el volumen almacenado en el estanque se pude describir por la 
ecuación hidrológica de tránsito (balance de masa) como: 


ds 


.- (7.8) 


1=0 


donde 


1 


caudal entrante, 


Q = caudal que sale, 
= volumen almacenado, y 
t = tiempo. 


Para un intervalo de tiempo finito 4t, la Ecuación 7.8 se puede re-escribir en función 
de diferencias finitas como: 


(+1) a) h +0, (7.9) 
donde 
TI, = caudal entrante al inicio del intervalo de tiempo, 
I> = caudal entrante al final del intervalo de tiempo, 


At = duración del intervalo de tiempo, 


S, = volumen almacenado al inicio del intervalo de tiempo, 
S2 = volumen almacenado al final del intervalo de tiempo, 
Q, = caudal de salida al inicio del intervalo de tiempo, y 


A.Gonzales - 67 - 


UNIVERSIDAD AUTONOMA “TOMÁS FRÍAS” 
DIRECCIÓN DE POSTGRADO 


OBRAS HIDRÁULICAS E HIDRÁULICA URBANA 


Q, = caudal de salida al final del intervalo de tiempo. 


Las incógnitas de la Ecuación 7.9 son Q y S2. Utilizando la relación 
almacenamiento-descarga del estanque junto con la Ecuación 7.9 es posible 
determinar Q» y S2. Sin embargo, en muchos casos esta relación no se presenta en 
forma de ecuación y se necesita un procedimiento gráfico para su resolución. El 
procedimiento de resolución se puede resumir así: 


1. Se obtiene una relación almacenamiento-descarga a partir de las relaciones 
altura-volumen y altura-descarga. 

2. Se elige un intervalo de tiempo 4t. Se calcula la expresión 2S/ 4t +Q en 
función de Q y se prepara la gráfica correspondiente. 

3. Para cada intervalo de tiempo se calcula 11+12 a partir del hidrograma de 
entrada, y se calcula 251/Dt-Q1. 

4. Se calcula 252/Dt-Q2 con la ecuación 7.9. 

5. Se obtiene Q2 a partir de la relación determinada en el punto 2. Este será el 
caudal de descarga para el tiempo t2. 

6. Para seguir al siguiente paso , se calcula 251/Dt-Q1 sustrayendo 2Q2 de 
252/Dt-Q2 y se regresa al paso 3 

7. Se repite el procedimiento hasta que el tránsito por el estanque está 
completo. En la Figura 7.4 se observa la amortiguación del hidrograma de 
entrada en un embalse de retención. 

300 


Hidrograma 
de entrada 
250 i 


200 


Hidrograma 


150 de salida 


Caudal (m/s) 


100 


50 


0 50 100 150 200 250 


Tiempo (hr) 
Figura 7.4. Tránsito del hidrograma a través del estanque 
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7.4 Diseño de estanques de retención 


Los criterios de diseño pueden variar de un lugar a otro. En este texto se presenta 
en forma resumida unas guías generales. Similares guías pueden encontrarse en la 
literatura (Yu € Kaighn, 1992; Brown et al. 1996; Stahre € Urbonas, 1990; ASCE, 
1996; Loganathan et al., 1993; Urbonas €: Stahre, 1993). 


El objetivo principal de un embalse o estanque de retención es controlar el caudal 
de escurrimiento superficial ocasionado por una tormenta. Con este fin, las 
estructuras de salida se diseñan para limitar el caudal pico a niveles especificados. 
Para esto también se requiere contar con una capacidad de almacenamiento 
suficiente. La relación largo/ancho del estanque no debe ser menor a 3.0. Los 
taludes a la entrada y salida deben ser estabilizados para evitar que se produzca 
erosión. La pendiente de los taludes del estanque normalmente se limita a 3H:1V o 
más tendido. Las salidas generalmente requieren de rejillas para evitar el ingreso 
de basura y taponamientos. Si se utiliza como salida una tubería vertical perforada, 
es conveniente colocar alrededor un filtro de grava gruesa. Un vertedero de 
emergencia permitirá evacuar en forma segura el caudal excedente generado por 
grandes tormentas. Normalmente el vertedero de excedencias se diseña para un 
periodo de retorno de 100 años. 


El diseño de un estanque de retención es normalmente un proceso de prueba y 
error que consiste en los siguientes pasos: 


1. Se determina el hidrograma de entrada para el periodo de retorno 
considerado. Un modelo de precipitación escurrimiento, por ejemplo, HEC- 
HMS, TR-20 o SCSHYDRO, puede utilizarse con este fin. Para áreas en 
desarrollo, el hidrograma es normalmente el que corresponde a las 
condiciones post-desarrollo (futuras) cuando ya se ha urbanizado 
completamente el área. 

2. Se definen los criterios hidráulicos apropiados para el diseño. En la mayoría 
de los casos, los picos post-desarrollo deben ser reducidos a magnitudes de 
los picos de las condiciones anteriores al desarrollo (condiciones naturales), 
para el periodo de retorno de diseño. Si no se conocen los caudales pico de 
las condiciones anteriores al desarrollo, un modelo de precipitación 
escurrimiento puede utilizarse para estimarlos. Los criterios hidráulicos de 
diseño podrían restringir también el nivel máximo de agua en el estanque re 
retención. 

3. Se modifica el diseño inicial hasta obtener un diseño definitivo. El proceso de 
prueba involucra localizar y dimensionar el estanque, y estimar el tamaño y 
elevación de los dispositivos de salida. Una vez que esto se ha hecho, se 
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determinan las relaciones altura-volumen y altura-descarga. Luego se hace el 
tránsito del hidrograma por el estanque y se verifica si se cumplen los 
criterios de diseño hidráulico. Si no se han cumplido, se procede a modificar 
las dimensiones del estanque y/o de los dispositivos de salida y se realiza 
nuevamente el tránsito del hidrograma. Si los criterios se cumplen, pero el 
caudal de salida es mucho menor al especificado entonces el estanque está 
sobredimensionado. Esto normalmente no se puede aceptar y se debe 
modificar el diseño. El método de tránsito descrito en el acápite anterior es 
apropiado en la mayoría de los casos. 


Naturalmente, definir un buen diseño de prueba es importante. Diseñar un 
estanque de retención puede resultar una tarea larga y tediosa si el tamaño el 
estanque y de los dispositivos de salida no se eligen cuidadosamente. 


En la literatura se pueden encontrar varios gráficos y ecuaciones que sirven de 
ayuda para particulares de la ecuación 7.8 (Akan, 1989; Akan, 1990; Kessler 8 
Diskin, 1991; McEnroe, 1992; Currey 8 Akan, 1998b). Otros están basados en 
formas predeteminadas de las entradas y salidas (Abt € Grigg, 1978; Houghtalen 8 
Normann, 1985; Aron 8 Kibler, 1990) o en los resultados de numerosos estudios de 
tránsito de crecidas en estanques de retención (Wycoff 8 Singh, 1976); Soil 
Conservation Service 1986). En la Tabla 7.2 se presentan varias ecuaciones de 
ayuda al diseño en las cuales 1, es el caudal pico de entrada, Q, es el caudal pico de 
salida admisible, Smax el volumen de almacenamiento requerido, y Sz es el volumen 
total del escurrimiento superficial. 


7.4.1 Diseños preliminares de estanque de retención de salida simple 


En un caso típico de diseño de estanque de retención, el hidrograma de entrada, el 
máximo caudal admisible de salida y el nivel máximo admisible en el estanque son 
conocidos o se pueden determinar. El ingeniero debe determinar las relaciones 
altura-volumen y altura-descarga para el estanque propuesto, y proceder al tránsito 
del hidrograma de salida. Las ecuaciones de la Tabla 7.2 pueden servir de guía para 
obtener un buen diseño preliminar. 


7.4.2 Método del SCS para diseño preliminar de estanques de retención 


El Servicio de Conservación de Recursos Naturales de los Estados Unidos 
(originalmente, Servicio de Conservación de Suelos SCS) ha desarrollado un 
método aproximado para estimar rápidamente el volumen de almacenamiento 
requerido en estanques de retención (SCS, 1986). Este método está basado en el 
gráfico de la Figura 7.5 donde 
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Tabla 7.2. Ecuaciones para el pre-dimensionamiento de estaques de retención 


Número Tipo de 
Ecuación de salidas Observaciones Referencia 
salidas 
Ss 1.291(1 -0, 1, pa No No Basada en simulaciones Wycoff 8 Singh (1976) 
A y especifica especifica numéricas. 
e (r, 7 pa T, = tiempo base del 
hidrograma de entrada 
2 No No Hidrograma de entrada Abt and Grigg (1978) 
A S ¡2 especifica especifica triangular, hidrograma de 
da da salida trapezoidal 
ES 0) No No Hidrogramas de entrada y Baker (1979) 
e 31H especifica especifica salida triangulares 
Sa E 
2 3 No No Para tormentas SCS de 24 Soil Conservation 
Jn =0.660-1.76 2] 4198 2120730 $2 especifica especifica horas, tipos 1 y IA Service (1986) 
Sp l, p Pp 
2 3 No No Para tormentas SCS de 24 Soil Conservation 
Do = 0.682 1.43 2] +161*2 | -0804 €2 especifica especifica horas, tipos II y III Service (1986) 
Sp E, p p 
S £ ET No No ty = duración de tormenta, Aron 8 Kibler (1990) 
max d Cc Es Se A az 
= ta =- o j] especifica especifica  T.= tiempo de concentración 
Sz 2 Hidrograma de entrada 
trapezoidal. Hidrograma de 
salida con tramo ascendente 
lineal 
S 0) Simple Vertedero Superficie del reservorio Kessler 8 Diskin, (1991) 
15. 0,099 =0,700 constante, válido para 
Sa l, 0.2<Qp/T,<0.9 
S 0) Simple Orificio Superficie del reservorio Kessler 8 Diskin, (1991) 
122 = (0,872 0.8612 constante, válido para 
Sp l, 0.2<Qp/T,<0.9 
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Número Tipo de 
Ecuación de ss Observaciones Referencia 
salidas 
2 3 Simple Vertedero  Hidrograma de entrada es McEnroe (1992) 
DS en 0 98 | de) + 0 46 ns 0 4d] una función gama 
Sr 
P Pp Pp 
2 3 Simple Orificio Hidrograma de entrada es McEnroe (1992) 
S 0 , 
mx =),.97 1.42 2 140.82 2 | -0.46 E una función gama 
Se I I 
p p Pp 
S 0) Simple Vertedero  Hidrograma de entrada es Currey € Akan (1998) 
=* =0.922-0.787 2 una función gama, relación 
g 
Sr La altura-volumen: S=bh", h = 
le altura, L¿=longitud de la 
E 0.9225, -0.7870,87/1, cresta del vertedero, 
ue b ky=coeficiente de descarga 
del vertedero, g=aceleración 
E dd O de la gravedad 
E 7 =— 
“1 0.9225,—0.7870,8¿/1,)  ky./28 
0) Simple Orificio Hidrograma de entrada es Currey 8: Akan (1998) 
22 = 0847 -0.8412 una función gama, relación 
g 
Sr p altura-volumen: S=bh“, h = 
; lc altura, ag=área del orificio, 
= 0.8475, =0.8410,5, ES ky=coeficiente de descarga 
EEN b del orificio, g=aceleración de 


la gravedad 


0.5/c 
a b 0, 
” (0.8478,—0.8410,5,/1,)  k,.2g 


Fuente: Paine € Akan (2001) 
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Vs = volumen de almacenamiento requerido, 
V, = volumen total de escurrimiento, 

Qp = caudal pico de salida, y 

I, = caudal pico de entrada. 


0.6 TT na 


0.5 + | H E E 
N HT == Tipos! 8. 1A 
E =— Tipos! 8 11! 


0.4 — 


] 
eds cl BE E h 2 A A + y el La 


0.3 E 
] 


Volumen almacenamiento/volumen crecida V¿/V, 


01 — —— E TAEDER 
.: | HH | 
] E E | e] bola 
DAA E 
0+ EF ] AE | J | | 


0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 


Tasa entre el caudal pico de salida y el caudal pico de entrada Q//, 


Figura 7.5. Gráfica para el dimensionamiento de embalses de retención. S/g SCS (1986) 


Nótese que este gráfico también se presenta en forma de ecuación en la Tabla 7.2. 
Los tipos 1, IA, II y III se refieren a los tipos de distribución temporal de 
precipitación del SCS. El volumen de escurrimiento superficial V, y el caudal pico de 
entrada /, se pueden determinar utilizando los métodos hidrológicos del SCS 
(Consultar literatura especializada: e.g. Chow et al., 1987; SCS 1986). El método 
puede utilizarse para dimensionar embalses de salida simple y doble. 


7.4.3 Método racional modificado para el diseño preliminar de embalses de 
retención 


El método racional fue originalmente formulado para diseño en el caudal pico. 
Consecuentemente, el coeficiente de escorrentía representa la relación entre el 
caudal pico por unidad de área drenada y la intensidad promedio de la tormenta 
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que tiene el mismo periodo de retorno. El volumen de escurrimiento no se ha 
considerado en el desarrollo de la fórmula y la misma no estaba pensada para ser 
utilizada en el diseño de embalses o estanques de retención. El método racional 
modificado es una extensión del método racional convencional y ha encontrado 
buena acogida en la ingeniería para el diseño preliminar de estanques de retención. 


Este método asume que el hidrograma de escurrimiento superficial para la 
tormenta de diseño (i.e. el hidrograma de entrada) es de forma trapezoidal. El 
caudal pico se calcula utilizando la fórmula racional: 


T, =CiA (7.10) 
donde 
I, = caudal pico, 
C = coeficiente de escurrimiento, 
¡ = intensidad de la tormenta de diseño, y 
A = área de la cuenca urbana. 


Se asume que el pico del hidrograma de salida ocurre en la etapa de recesión del 
hidrograma de entrada, y que el tramo ascendente del hidrograma de salida se 
puede aproximar con una línea recta. Bajo estas hipótesis, como fue mostrado por 
Aron €: Kibler (1990), 


t + T, 
5100-02 3 (7.11) 


donde 


Sa = Volumen de almacenamiento requerido, 


caudal de salida máximo admisible, 


Qo 


ta 


duración de la tormenta de diseño, y 
T. = tiempo de concentración de la cuenca 


La duración de la tormenta de diseño ty es aquella que maximiza el volumen de 
almacenamiento requerido Sy para un periodo de retorno determinado. Aron 8 
Kibler (1990) sugieren que la duración de la tormenta se determine por prueba y 
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error utilizando las curvas IDF locales. El método racional modificado debe utilizarse 
con cautela en el diseño de estanques de retención, y en ningún caso para cuencas 
mayores a 8-12 ha. 


Se puede lograr una solución directa si las curvas IDF están disponibles en forma 
de ecuación, por ejemplo 


(7.12) 


donde a y b son parámetros de regresión. El procedimiento presentado por 
Houghtalen 8 Normann (1985) considera un hidrograma de entrada trapezoidal. 
Asume que el pico del hidrograma de salida ocurre al final de la curva de recesión 
del hidrograma de entrada y que el ascenso del hidrograma de salida se puede 
aproximar con una línea recta. La duración de tormenta crítica se determina 
maximizando la ecuación 7.10. La duración de tormenta crítica t., (en minutos) está 
dada por 


12CAab 
Lo =7b+ | 
y 2, 


(7.13) 


donde todas las variables ya se han definido, pero donde las unidades son muy 
importantes (A en acres, Tc en minutos, Q, en pies cúbicos por segundo cfs, a en 
pulgadas y b en horas). Con este tiempo crítico se puede calcular la intensidad de 
lluvia el caudal pico de entrada y finalmente el volumen de almacenamiento 
requerido utilizando la Ecuación 7.10. El volumen de almacenamiento así 
determinado es algo conservativo para salidas con orificio y es bajo para 
vertederos. 


Ejercicio. 


Una cuenca urbana tiene un área de drenaje de 8.1 Ha, un coeficiente de 
escurrimiento de C=0.70, y un tiempo de concentración de Tc=30 min. Se necesita 
un estanque de retención para reducir el caudal pico para un periodo de retorno de 
10 años a Q, = 0.57 m3/s. La duración e intensidad de tormenta para T=10 años se 
encuentra tabulada en la Tabla 7.3. Determinar la capacidad de almacenamiento 
del embalse de retención utilizando el método de prueba y error y el método 
racional modificado (solución directa) y compare los resultados. 
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Tabla 7.3. Datos para ejercicio 


Duración Intensidad 
td (min) ¡ (mm/hr) 
30 101.6 
40 88.9 
60 68.6 
90 50.8 


Solución: t., = 69 min, Sa = 2358 m3 
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8 Técnicas de infiltración 


Si las condiciones del lugar son favorables, se pueden emplear técnicas de 
infiltración para controlar el escurrimiento superficial que ha sido incrementado por 
el desarrollo del lugar. El objetivo de las técnicas de infiltración es el de almacenar 
temporalmente el agua de lluvia y permitir que ésta infiltre en el suelo subyacente. 
Estas técnicas son factibles cuando el suelo tiene buena permeabilidad y el nivel 
freático o basamento rocoso se encuentra a una profundidad mínima de 60 a 120 
cm por debajo de la base de la estructura de infiltración. Las técnicas de infiltración 
generalmente no son apropiadas para áreas de drenaje mayores a 20 Ha. Algunas 
veces se utilizan en forma combinada con estanques de retención. 


8.1 Volumen de captura 


Las estructuras de infiltración se dimensionan para capturar una parte del 
escurrimiento superficial. Este volumen podrá ser la diferencia entre el volumen de 
escurrimiento antes y después del desarrollo de la zona para un periodo de retorno 
determinado. Sin embargo, la mayoría de los reglamentos de diseño de sistemas de 
drenaje pluvial generalmente especifican que el caudal pico no debe exceder el 
caudal de las condiciones pre-desarrollo. Para cumplir este requisito, es necesario 
determinar el volumen de escurrimiento superficial post-desarrollo que será 
capturado y almacenado en la estructura de infiltración utilizando el hidrograma 
post-desarrollo. 


8.1.1 Método del truncado del hidrograma 


En este método, el caudal pico pre-desarrollo Qpre, y el hidrograma post-desarrollo 
se calculan utilizando un modelo precipitación escurrimiento. Luego se ubica Qpre en 
el segmento de bajada del hidrograma post-desarrollo como se muestra en la 
Figura 8.1%, Desde este punto se dibuja una línea vertical hasta el eje del tiempo. 
El área bajo el hidrograma, a la izquierda de esta línea representa el volumen del 
escurrimiento post-desarrollo que debe ser capturado por la estructura de 
infiltración. 


Otro parámetro importante en el diseño de estructuras de infiltración es el tiempo 
de llenado T;. La Figura 8.1b muestra como se determina este parámetro. En la 
figura, f es la tasa final de infiltración del suelo y As es el área efectiva sobre la que 
ocurre la infiltración. 
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Hidrograma 
post-desarrollo 


/ 


Tiempo 


Hidrograma 
post-desarrollo 


E 


E 


A 


Tiempo 


Figura 8.1. Método de truncamiento del hidrograma. 


8.1.2 Método racional modificado 


Como se explico anteriormente, el método racional fue originalmente desarrollado 
para estimar caudales pico de diseño. Sin embargo, una modificación ha permitido 
que la misma pueda ser aplicada en el diseño de pequeñas obras de control de 
crecidas. Un procedimiento análogo puede utilizarse para calcular el volumen de 


captura de la estructura de infiltración para manejo de la cantidad de agua (Akan, 
2001). 


Como se muestra en la Figura 8.2, se asume que el hidrograma post-desarrollo es 
trapezoidal, donde 


T. = tiempo de concentración (post-desarrollo) 


ty 


duración de la tormenta de diseño, y 


Qpost 


caudal pico (post-desarrollo) 
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0 To k L pe Ta 


Figura 8.2. Método racional modificado. Fuente Akan (2001), con permiso de NRC 


El caudal pico post-desarrollo puede calcularse con 
Os = CiA (8.1) 


El caudal pico Qpos: se alcanza después de un tiempo T. y se mantiene constante 
hasta ty. El segmento de bajada empieza con el final de la tormenta en ty y 
continua hasta llegar a cero en t¿+T.. De la geometría, el volumen de captura V. 
puede ser calculado como 


One T. 
2 0 post 


e 5 O post a (8.2) 


Como se puede observar en la Ecuación 8.2, el volumen de captura depende de la 
duración de la tormenta t,. La duración que maximiza V. debe ser elegida. Esto se 
puede lograr a través de un proceso de prueba y error utilizando las curvas IDF 
locales. Si se cuenta con una relación (ecuación) entre la intensidad y la duración 
de la forma de la Ecuación 7.12, la duración de tormenta crítica que define el mayor 
volumen de captura V, se puede determinar con 


t. == Eb (8.3) 


con unidades consistentes. 


También de la Figura 8.2, el tiempo de llenado es 
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Oe T _ ÍA, F 


Ñ pe (8.4) 
0 post 0 post 


O 


El último término es pequeño y puede ser despreciado. Entonces, se puede 
aproximar Ts; con 


=T (8.5) 


8.2 Tipos de suelos 


Para diseñar estructuras de infiltración es necesario conocer dos propiedades 
hidráulicas del suelo. La porosidad efectiva o capacidad de almacenamiento de agua 
Cy es la fracción de la relación de vacios que se permite almacenar agua. La 
capacidad mínima de infiltración f es la tasa de infiltración en condiciones de 
saturación. Estas propiedades pueden determinarse en laboratorio o, en forma 
aproximada, utilizando la Tabla 8.1. Para el uso de esta tabla es necesario primero 
clasificar el suelo en función de su granulometría utilizando el triángulo de texturas 
del Departamento de Agricultura de los Estados Unidos (USDA) que se muestra en 


la Figura 8.3 
1001 0 


Y 40 

> 2 

el 50 50% 

lo) z 

e 

INEA 
afcilo 
arenosa 

0 100 
ES 90 80 70 60 BN, 


% pe 
Figura 8.3. Triángulo de texturas de suelos. Fuente SCS (1951) 
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Tabla 8.1. Propiedades hidráulicas de suelos clasificados por tipo de suelo 


Capacidad Capacidad de Grupo 
fiv desudlo sia) efectiva de infiltración hidrológico del 
almac. de agua mínima f suelo (s/g 
Cv (mm/hr) SCS) 
Arena 0.35 210.1 A 
Arena margosa 0.31 61.2 A 
Marga arenosa 0.25 25.9 B 
Marga 0.19 13.2 B 
Limos margosos 0.17 6.9 Cc 
Marga arcillosa arenosa 0.14 4.3 Cc 
Marga arcillosa 0.14 2.3 D 
Marga limosa arcillosa 0.11 1.5 D 
Arcilla arenosa 0.09 1.3 D 
Arcilla Limosa 0.09 1.0 D 
Arcilla 0.08 0.5 D 


Fuente: Maryland Department of Natural Resources (1984), con permiso 


8.3 Estanques de infiltración 


Un estanque de infiltración es un reservorio de agua que no tiene más salida que un 
aliviadero de excedencias. El agua de tormenta capturada se almacena en el 
estanque para ser infiltrada y/o evaporada. Normalmente la evaporación es 
despreciable en tiempo de lluvias por lo que solamente se considera la infiltración 
en el diseño. Un esquema de estanque de infiltración se muestra en la 


Los estanques de infiltración son apropiados para áreas de drenaje desde 2 hasta 
20 Ha. Los estanques de infiltración se implementan generalmente represando un 
canal o excavando el estanque en un terreno permeable. La profundidad de un 
estanque de infiltración típico puede variar entre 1 y 4 metros. El fondo del 
estanque debe encontrarse por lo menos a 60 a 120 cm por encima del nivel 
freático y/o del basamento rocoso. Los estanques de infiltración generalmente se 
diseñan para drenar completamente el escurrimiento almacenado en un periodo de 
tiempo especificado. Por ejemplo, el Departamento de Recursos Naturales de 
Maryland (USA) (1984) especifica un tiempo máximo admisible de almacenamiento 
de 72 horas. El escurrimiento superficial debe ser filtrado para remover aceites, 
grasas, materia orgánica y sólidos sedimentables antes de que ingresen al estanque 
de infiltración. 


Existen dos requerimientos principales para el dimensionamiento de estanques de 
infiltración. Primero, el estanque debe drenar completamente en un periodo de 
tiempo especificado Ts. Por lo tanto la profundidad del estanque está limitada por 


Amoz = Hg (8.6) 
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Planta 
== e ú . — 
A SES ma E AA 
/ A A 
Flat basin floor with S 
Í dense grass turf Riprap, Ea? Entrada 
estanque de P 
Riprap de >, sedimentación / 
protección ADN y esparcidor / 
A Dren inferior 


de salida 
Aliviadero de emergencia 


MÍ A ES SR 


Figura 8.4. Esquema de un estanque de infiltración. Fuente Schueler (1987), con permiso. 


donde dmax es la profundidad máxima admisible y f es la capacidad de infiltración 
final del suelo. El segundo requisito es que el estanque sea lo suficientemente 
grande como para almacenar el volumen de captura V. más el volumen de lluvia 
que precipita directamente sobre el estanque menos el volumen de agua que infiltra 
durante el llenado del estanque. Estrictamente hablando, el área de drenaje 
utilizado para calcular el volumen de captura debe ser el área total de drenaje 
menos la superficie el estanque de infiltración. Sin embargo, como factor de 
seguridad, el área del estanque podría ser incluida dentro del área drenada. Una 
aproximación aceptable en el dimensionamiento del estanque es obviar el volumen 
de lluvia que precipita directamente sobre el estanque y el volumen de agua que 
infiltra durante el llenado del estanque. 


8.4 Zanjas de infiltración 


Las zanjas de infiltración son apropiadas para áreas de drenaje relativamente 
pequeñas. La zanja de infiltración se excava en el suelo y luego se rellena agregado 
grueso (piedras), como se muestra en la Figura 8.5. El escurrimiento superficial se 
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almacena temporalmente en los vacíos del relleno de piedra hasta que 
gradualmente el agua se infiltra en el suelo del contorno. Las zanjas son 
normalmente de 0.6 a 3.0 m de profundidad, y el fondo debe estar por lo menos 
0.6 a1.20 m por encima del nivel freático o del basamento rocoso. La superficie de 
la zanja consiste en una cubierta de piedra, arena o pasto. Las zanjas de infiltración 
no cuentan con un aliviadero de emergencia ya que el exceso de escorrentía 
escurre por encima de la zanja a un canal de drenaje. 


El agregado que se utiliza en la zanja es de 1.5” a 3” de diámetro con 30 a 40% de 
vacios (porosidad). El aceite, grasa y sólidos sedimentables deben ser filtrados 
antes de que el escurrimiento alcance la zanja. para este fin se debe disponer una 
franja con vegetación de por lo menos 6 m de ancho antes de la zanja. 


Dique 


Figura 8.5. Sección típica de una zanja de infiltración. Según MDNR (1984) 


Como en el caso de los estanques de infiltración, la zanja de infiltración se 
dimensiona considerando un tiempo máximo admisible de almacenamiento T. como 
72 hr. Entonces, la profundidad máxima admisible de la zanja d,ax es: 


H, 
Anas = 77 8.7 
maz V ( ) 


a 
donde f es la capacidad de infiltración final del suelo del contorno y Vr es la 
porosidad del relleno de piedra. Además, la zanja debe ser lo suficientemente 
grande para almacenar el volumen de captura más la lluvia que cae directamente 
sobre la zanja menos el volumen de agua que infiltra durante el llenado de la zanja. 
A menudo las zanjas de infiltración tienen paredes inclinadas cuando paredes 
verticales son difíciles de lograr. 
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8.5 Pozos secos 


Los pozos secos se utilizan para capturar el agua de lluvia de tejados o áreas 
menores a 4000 m2. Se trata de pequeñas excavaciones rellenadas con agregado y 
generalmente de 1 a 4 m de profundidad. Los pozos secos son en esencia zanjas de 
infiltración en pequeña escala. El agua ingresa al pozo por medio de una tubería y 
también desde la superficie a través de un filtro colocado en la cúspide del pozo. El 
espesor de este filtro es aproximadamente de 30 cm. En la Figura 8.6 se muestra la 
sección transversal de un pozo seco tipo. 


¡| Bajante pluvial 

Tuberia de excedencias Pozo de inspección 
Ls : Tuberia perforada de 
Disipador de energía PVC 1 sd SOM 

y 


RS Pozo de inspección 
Tuberia perforada de 
PVC 100 a 150mm 


Cimiento 


Mínimo 3m 


Filtro Placa de fondo 
geotextil 


Figura 8.6. Sección típica de un pozo seco 


Como otras estructuras de infiltración, el nivel del fondo debe estar por lo menos 
0.6 a 1.2 m por encima del nivel freático o del basamento rocoso. El diseño que se 
sigue para el dimensionamiento de pozos secos es el mismo que se sigue para 
zanjas de infiltración. Un valor típico para el tiempo de retención T; es 72 horas 
(MDRN, 1984). Grasa, aceite, materia orgánica flotante y sólidos sedimentables 
deben ser removidos del agua antes de que ingrese al pozo. 
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La altura d del reservorio con piedra se limita por dos condiciones 


d< Hs (8.8) 
V, 
y 
d<(GW-d,-h,) (8.9) 
donde 
f = capacidad de infiltración final del suelo subyacente, 
T. = máximo tiempo de almacenamiento admisible, 
V, = porosidad del agregado de relleno, 


GW = Distancia desde la superficie del suelo al nivel freático máximo, 
d. =profundidad del suelo o filtro superior, y 
h, = distancia requerida entre el fondo y el nivel freático. 


El pozo debe tener el tamaño suficiente para almacenar el volumen de captura más 
la lluvia que cae directamente sobre el pozo menos el volumen de escurrimiento e 
infiltración que es infiltrada y retenida en la cubierta superior, es decir 


V =V, +A [P-R=d,C ,)- Ames JT, (8.10) 


donde 


XA 
1 


volumen efectivo del pozo, 
Vc = volumen de captura, 
Asup = área de la cara superior del pozo, 


Amea = área del pozo a media altura, 


Ay) 
1 


precipitación total, 


po] 
1 


escurrimiento superficial por unidad de área de la superficie del pozo, 
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d. = espesor de la capa de suelo encima del pozo, 
Cy = capacidad de retención de la capa de suelo encima del pozo, y 
Tf = tiempo de llenado 


El método utilizado para estimar el escurrimiento superficial por encima del pozo 
debe ser consistente con el método utilizado para calcular el volumen de captura. 
Por ejemplo, si se utiliza la metodología del SCS, R puede determinarse utilizando 
el método del número de curva CN. Si se emplea el método racional, entonces 
R=CxP, donde C es el coeficiente de escurrimiento. 


8.6 Pavimentos porosos 


Los pavimentos porosos consisten en el empleo de un material de pavimentado 
poroso y una base de agregado con alta relación de vacios (Figura 8.7) que permite 
el almacenamiento temporal del volumen de captura hasta que este se infiltre en el 
suelo. Este sistema puede utilizarse en áreas de parqueo, carriles de parqueo y 
caminos con poco volumen de tráfico. El dimensionamiento se realiza en forma 
similar al de las zanjas de infiltración. 


Corte 


Pavimento poroso 6 a 10cm 

de espesor 

<——— Filtro 2.5cm de espesor, 

; tamaño de agregado 12mm 
<—— Reservorio de piedra 

, Tamaño de piedra 38 a 75 mm. 

Profundidad variable en 

función al volumen de 

almacenamiento requerido 


< Filtro, grava de 5cm de espesor 
« <—— Filtro de geotextil 


<——— Terreno natural 


Figura 8.7. Esquema tipo de una sección de pavimento poroso. Fuente: Schueler (1987) 
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